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(früher „BETON u. EISEN”) 


Jahrgang 


Berlin, Dezember 1955 


Heft 12 


Das neue Zuschauerhaus der Hamburgischen Staatsoper 
Von Dipl.-Ing. Wilhelm Bültmann und Oberingenieur Robert Timm, Hamburg 


staltung des Gebäudes 


im Jahre 1826 gebaute und 1871 umgebaute Zuschauerhaus 
amburgischen Staatsoper an der Dammtorstraße wurde im 
jahr 1943 ein Raub der Flammen. Das Bühnenhaus konnte im 
lichen unversehrt gerettet werden. In dem unbeschädigt ge- 
hen Bühnenhaus wurde schon im Jahre 1945 ein vorläufiger 
uerraum eingerichtet, der dann einige Jahre später noch 
ert worden ist. 

Zuge des Wiederaufbaues der Freien und Hansestadt Hamburg 
eten führende Männer aus Staat und Wirtschaft im Jahre 1952 
iftung „Wiederaufbau Hamburgische Staatsoper“, da sie er- 
hatten, daß die neue Oper nur aus freiwilligen Spenden der 
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Höhen- und Breitenabmessungen sowie deren Höhenlage gegeben 
und bei dem Entwurf des neuen Zuschauerhauses zu beachten. Wei- 
terhin mußte eine bestimmte Anzahl Besucher untergebracht werden 
und auf die gegebenen Platzverhältnisse, bedingt durch das vor- 
handene Bühnenhaus und die Dammtorstraße auf der gegenüber- 
liegenden Seite sowie der Kleinen und der Großen Theaterstraße an 
den anderen Seiten Rücksicht genommen werden. Die Höhe und die 
Grundrißabmessungen ergaben sich dadurch zwangsläufig (s. Bilder 2 
bis 4). Der Zuschauerraum konnte also nicht frei gestaltet werden; 
auf Grund der einschneidenden Bedingungen mußte vielmehr ein 
möglichst günstiger Kompromiß gefunden werden. 

Der Zuschauerraum ist, von der Bühnenhauswand gerechnet, 


Bild 1. Ansicht der Oper von der Dammtorstraße 


»r gebaut werden konnte. Da das Bühnenhaus mit einem Wert 
d. 10 Millionen DM erhalten geblieben war, schied die Frage 
rstellung einer völlig neuen Oper an einem anderen, verkehrs- 
iger gelegenen Platz aus; Bild 1 zeigt das neuerrichtete Zu- 
erhaus von der Dammtorstraße aus. 
lem Wettbewerb für das neue Zuschauerhaus wurde dem Archi- 
Professor Gerhard Weber, Frankfurt a. M. / München 
‚Preis zuerkannt und ihm der Auftrag für die Planung, Aus- 
ng und künstlerische Oberleitung des Neubaues erteilt. Bei 
Srundsteinlegung am 17. November 1953 sagte hierüber Herr 
ormeister Max Brauer: „Dieser Neubau ist in dem Wett- 
rb einmütig akzeptiert worden. Alle Fachleute, selbst die Mit- 
rber haben vor der schöpferischen Leistung des Architekten 
r kapituliert und ihr Anerkennung gezollt. Also das, was hier 
ht, wird in der Fachwelt, in den berufenen Kreisen, als eine 
neue Leistung und Bauleistung gewürdigt.“ 


ch das vorhandene Bühnenhaus war die Bühnenöffnung in 


28,21 m lang. Die Breiten betragen rd. 20,00 m an der Rückwand, 
28,40 m an der breitesten Stelle und 14,00 m am Bühnenhaus. Von 
der Bühne aus erweitern die Proszeniumswände, unter 30° gegen 
die Mittelachse geschwenkt, trichterförmig den Theaterraum. Sie 
treffen in einem Abstand von 12,50 m von der Bühne auf die Zu- 
schauerraumseitenwände, die ihrerseits im Winkel von 15° gegen 
die Mittelebene liegen. Diese Form wurde auch aus akustischen Über- 
legungen gewählt (s. Bild 3). 

Der Zuschauerraum besteht aus dem Parkett und 4 Rängen. Das 
Parkett faßt 834, der 1. Rang 285, der 2. Rang 230, der 3. Rang 172, 
der 4. Rang 112 Sitzplätze und hinter dem 4. Rang außerdem noch 
16 Stehplätze, so daß 1649 Personen in dem neuen Zuschauerhaus 
untergebracht werden können. In den beiden Proszeniumswänden 
sind je zwei 7,50 m hohe und 0,70 m breite Schlitze zur Aufnahme 
der Scheinwerfer für die Beleuchtung der Bühne angeordnet worden. 

Die den Raum abschließende Decke (s. Bild 2) ist stark profiliert 


und zwar so, daß im hinteren Teil des Zuschauerraumes in 3,70 m 
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Abstand insgesamt 5 rd. 1,30 m 
hohe Drahtgitterwände über die 
ganze Breite eingebaut werden 
konnten, durch die von über der 
Decke befindlichen Laufstegen aus 
die Bühne mit Scheinwerfern aus 
vielen Richtungen angeleuchtet 
werden kann. Im vorderen Teil 
läuft diese Abschlußdecke nach 
unten zur oberen Begrenzung der 
Bühnenöffnung. 

Aus derRückwand des Zuschauer- 
raums kragen die nur in der Mitte 
liegenden Ränge freitragend aus. 
Aus den Seitenwänden springen 
in jedem Rang 2X5 Logen eben- 
falls freitragend heraus. Die nur 
seitlich angeordneten Logen sind 
von der Mittelebene um 30° nach 
außen geschwenkt worden. Sie 
wurden von dem Architekten so 
angeordnet, um die Sitzrichtung 
mit der Blickrichtung zur Bühne 
möglichst in Übereinstimmung zu 
bringen. Es sollten keine Logen 
im Sinne einer klassischen Oper 
werden, die Gesellschaftsschichten 
voneinander abschließen. 

Zu den Logen gelangt man über 
1,50 m breite Gänge, die nach 
der Bühne zu an den Seiten- 
wänden innerhalb des Zuschauer- 
raumes liegen. Auf der Logen- 
seite werden die Gänge begrenzt 


Bild 3. Grundrisse, a) 1. Rang, b) Parkett 
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e Wände der aufsteigenden Klimakanäle beiderseits der die 
agenden Rahmenstiele. Zwischen ihnen führt der Zugang durch 
breite Öffnungen, die nicht durch Türen oder Vorhänge ab- 


S 


Sn Sı\ 


—— 


r 


stege über der Abschlußdecke und der Dachhohlraum, der im 
sentlihen nur Klimakanäle aufnimmt, sind vom Bühnenhaus z 
erreichen. 
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ossen sind, zu den einzelnen Logen. Diese Einbeziehung der 
'hen Zugänge in den Zuschauerraum hat einige akustische Vor- 


den Zuschauerraum gruppieren sich alle übrigen Räume, die 
n erforderlich sind (s. Bilder 2 bis 4). Vor dem Zuschauerraum 
len sich drei Foyers, die noch 3,50 m über den Fußweg der 
ntorstraße gebaut sind. Zwei Foyers sind rd. 10 m breit, 
lang und 5,60 m hoch. Das obere Foyer ist nur rd. 5,40 m 
30 m lang und 5,50 m hoch; dazu kommt hier jedoch noch 
‚50 m breiter Balkon. Als Baustoff der Wände dieser Foyers 
ammtorstraße diente im wesentlichen Glas, um die aus Platz- 
el verhältnismäßig schmalen Foyers optisch größer erscheinen 
ssen (s. Bild 1). In die beiden unteren Foyers schieben sich rd. 
breite Emporen, die als Zugänge zum 1. und 3.Rang dienen. 
»m Parkett und den Rängen gelangt man über die Foyers und 
Emporen durch die beiden Haupttreppenhäuser. Durch die 
Höhe des Fußweges der Dammtorstraße liegende Vorhalle er- 
man, wie Bild 2 zeigt, über eine breite Treppe die Garderobe. 
der Garderobe liegt der Keller, der im wesentlichen die Ma- 
>n für den Betrieb der Klimaanlage zur Belüftung, Entlüftung 
eizung des Zuschauerhauses sowie noch einige Räume für den 
enbetrieb aufnimmt. 
lich des Zuschauerraumes befinden sich außer den schon ge- 
en Haupttreppenhäusern noch die Nottreppenhäuser, Toi- 
- und Waschräume. Zwischen Bühne und Parkett liegt ein auf- 
B ehrıs fahrbares doppelstöckiges Orchesterpodium (s. Bild 2). 
- Fußwege der Großen und Kleinen Theaterstraße sind ebenfalls 
yaut worden und zwar in 2,40 m Breite (s. Bild 3 und 4). 
; abgetreppte Abschlußdecke über dem Zuschauerraum hängt 
r stählernen Dachkonstruktion. Diese ist noch durch eine be- 
re untere Decke brandsicher abgeschlossen (s. auch Bild 2 
). Das Dach ist mit Siporexdachplatten eingedeckt. Die Lauf- 
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Bild 4. Querschnitt 
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B. Konstruktion des Gebäudes 


Für die Gründung wurde guter Baugrund angetroffen. Das Ge- 
bäude steht auf Geschiebemergel großer Mächtigkeit. Nur in einem 
kleinen Bereich und in geringer Höhe über der Sohle wurde eine 
wasserführende Sandader angeschnitten. Abgesehen von dieser mußte 
mit einem höheren Stand des Grundwassers gerechnet werden; der 
Keller wurde daher als wasserdichte Wanne mit einer Stahlbeton- 
grundplatte und Stahlbetonaußenwänden ausgebildet. Die Zuschauer- 
raumseitenwände sind ebenfalls Stahlbetonwände und gehen bis auf 
die Grundplatte durch. Die Kellerdecke ist eine übliche Stahlbeton- 
decke mit Unterzügen. 

Das Garderobengeschoß wird durch eine entsprechend dem Par- 
kettfußboden schräg nach unten laufende Stahlbetonplatte ab- 
gedeckt, die an Überzügen aufgehängt ist. Diese Überzüge sind durch 
winkelförmige Fertigbetonplatten abgedeckt. Der so entstandene 
Zwischenraum dient zur Belüftung des Parketts. Unter jedem Sitz 
befinden sich zwei Düsen, durch welche die Frischluft in den Zu- 
schauerraum geblasen wird. Unter der Eingangshalle ist die Decke 
über der Garderobe eine Stahlbetonrippendecke ohne Füllkörper. 
An die Außenwand, die Decke und den Fußboden dieses Garderoben- 
teiles sind unter dem Fußweg der Dammitorstraße angeordnete 
Strebenwerke angeschlossen, die die Last der äußeren Foyerstützen 
in das Fundament der Außenwand ableiten (Bild 2). Das Gleichgewicht 
wird hier zumeist über die Stahlbetontreppe zur Garderobe und die 
vordere Kellerdecke erzielt (s. Bild 2). Die Zuschauerraumrückwand 
steht zwischen der Eingangshalle und der Treppe zur Garderobe auf 
umschnürten Stahlbeton-Rundsäulenpaaren. 

Die Bauhöhe der Decke über der Eingangshalle war wegen der 
geringen Geschoßhöhe begrenzt. Für die Bauhöhe der Decken über 
den Foyers waren die aus der Zuschauerraumrückwand auskragenden 
zwischengelagerten Emporen bestimmend. 
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Die Stützen innerhalb der Foyers wie auch deren Außenstützen gen. Das wäre jedoch wegen der hierbei eintretenden 
sind wiederum umschnürte Stahlbetonsäulen, die in Stahlmantel- Dehnung des Stahls und der sich daraus für die unteren Lo 
rohren betoniert worden sind. Diese Stahlmäntel dienen vorwiegend gebenden geringen Eigenfrequenz von n, & 90/min nicht ı 
nur als Schalung. In geringem Umfang wurden sie auch zur Über- gewesen. Um die Eigenschwingungen hoch und die Durchbiegu 
tragung von Lastspitzen herangezogen, da die Säulen als Glie- gg USER m 
der der architektonischen Gestaltung möglichst dünn gehalten 
werden mußten. 

Die Rückwand des Zuschauerraums ist zweischalig. Die W 
äußere Schale, das ist die zu den Foyers gewandte Seite, ist a e RE Een 
eine gekrümmte, 16 cm dicke Stahlbetonwand. Sie ist durch die - . e! VER TRERTETENE en 
im Bild 3 ersichtlichen Rippen, 30/83 cm, ausgesteift, aus denen 
die Träger der Ränge auskragen. Die innere Wandschale ist 
bündig mit den Wandrippen gemauert. Die Hohlräume zwi- 


schen beiden Schalen nehmen Klimakanäle auf (Bild 3). 


Die Seitenwände des Zuschauerraums sind ebenfalls aus 
Stahlbeton. Sie werden durch Querwände, Decken und 
Treppen aus Stahlbeton ausgesteift. Trotzdem vermögen 
sie nicht das Kragmoment der von ihnen in jedem Rang vor- 
springenden Logen aufzunehmen. Da die Logen anderer- 
seits im Parkett keine Stützen erhalten sollten, wurde für 
sie eine besondere Abfangung entwickelt; sie ist in Bild 5 
dargestellt. 


Ursprünglich war vorgesehen, die übereinanderliegenden 
Logen allein mit Stahlprofilen an den Dachbindern aufzuhän- 


Bild 6. Zuschauerraum mit Turmdrehkran, 1. Dachbinder verlegt 


Logen niedrig zu halten, hat der Erstverfasser die nachstehe 
schriebene und begründete Bauart entwickelt. 

In den hinter den Logen und vor den zu ihnen führenden $ 
gängen befindlichen dreieckförmigen Klimakanälen wurde die 
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Bild 7. Ränge und Logen im Robbas ". 


| lere Trennwand als Rahmenstiel mit den Abmessungen 20/138 
Schnitt A-A 


und mit einem 41/47 cm großen Kopf in Stahlbeton ausgebi 
Unter den Seitengängen und unter dem Beleuchtergang oberhall 
4, Ranges sind Stahlbetonriegel (c) eingebaut worden, die mit 
sem Rahmenstiel (b) und der Zuschauerraumseitenwand biegt 
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Bild 5. Schnitt durch die Logenwangen und den Versteifungsrahmen 
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= i 
nden di Der EN führt, wie die Bilder 5 I 7 
von der Unterkante des 1. Ranges bis zur Höhe des Beleuch- 
Es liegt also ein von der Seitenwand auskragender Rah- 
Da jedoch die für die Riegel zur Verfügung stehenden 
te aus baulichen Gründen begrenzt waren und sie für die 
ragung auf die dünne Seitenwand nicht ausreichten, wur- 
Stahlbetonrahmenstiele an die stählernen Dachbinder an- 
‚diese also zum Mittragen herangezogen. Hierzu wurde in 
‚opf des Stiels ein Kanal von 125 mm Durchmesser mit Blech- 
g -ausgespart. In den Kanal wurde nach Fertigstellung der Dach- 
in HWR-Spannbündel mit 20 Drähten aus Sigma-Stahl 
on je 8 mm © eingezogen. Die Spannbündel erhielten an 
en Enden Spannköpfe nach dem Verfahren der Hüttenwerk 
hausen A.G. Der untere Spannkopf mit Ankerkörper wird im 
, Ausschnitt A, näher gezeigt. Oben liegt der Spannkopf in 
Knotenpunkt des Fachwerkbinders. In Bild 7 ist der Knoten- 
mit dem Spannanker und das aus dem Kopf des Rahmenstiels 
ragende Rohr für dasSpannbündel zu sehen. Von diesem Kno- 
t aus wurden nach Fertigstellung der Dachbinder die Spann- 
mit 80 t angespannt. Das Bündel blieb ohne Verbund, um 
it überprüfen und nachspannen zu können. Die Kraft des 
5 wird nur am unteren Ende in den Rahmenstiel eingeleitet. 
ndel wirkt in erster Linie als Hängestange. Darüber hinaus 
durch das Anspannen des Bündels gegen den Biegewider- 
es Rahmens die Spannungen infolge Eigengewicht und Nutz- 
h Rahmen ermäßigt. Wäre der Rahmenstiel an seinem Fußende 
Bestützt, so würde dort eine größte Stützkraft von etwa 100 t 
ten, davon rd. 60 t aus Eigengewicht und 40 t aus Verkehrslast. 
ngespannte Bündel übt am Rahmenfuß eine nach oben ge- 
e, praktisch gleichbleibende Kraft von 80 t aus. Dadurch wer- 
e Verschiebung des Rahmenstiels und die hieraus auftretenden 
npunktsmomente des Rahmens für die beiden Lastfälle: 


ndige Last, bestehend aus Eigengewicht und Vorspannkraft, 
Ü 
ndige Last + Verkehrslast 
ernd gleich groß, wenn auch mit umgekehrter Kraftwirkung, 
en. Vor allem aber bleiben die Spannungen in dem Verstei- 
ahmen viel niedriger, als wenn man das Bündel nicht an- 
ınt hätte. Für die Aussteifung der Logen wirkt der Rahmen 
"mit seinen gesamten Querschnitten. 
den Kopf des Rahmenstiels schließen sich seitlich die 10 cm 
‚und rd. 1,10 bis 1,50 m hohen Wangenträger (a) der Logen 
h untersten Rang geht der Wangenträger bis zur Zuschauer- 
eitenwand durch (s. Schnitt A-A im Bild5). 
esem Wangenträger beginnt am Ende des 
kanals eine fünfeckige Stahlbetonstütze 
»n Seitenlängen 25/12/25/10/23 cm, die bis 
em Kragarm hinaufreicht, der unter dem 
htergang ebenfalls aus der Zuschauer- 
eitenwand auskragt. Diese Stütze war er- 
lich, da die Wangenträger der Logen des 
nd 4. Ranges wegen der geringen über den 
n zur Verfügung stehenden Höhen nicht 
'r Seitenwand geführt werden konnten und 
opf des Rahmenstiels das Kragmoment 
angenträgers allein nicht aufzunehmen 
g. Zur weiteren Aussteifung wurden fer- 
ber den Zugängen zu den Logen in den 
en der Klimakanäle durchlaufende 10 cm 
Wandbalken (d) eingebaut. 

die Berechnung wurde der Rahmen nach 
idealisiert. Der untere Wangenträger (a,), 
der geraden Richtung bis zur Seitenwand 
äuft, wurde dabei als Rahmenstiel 
ig angeschlossen angenommen; im übri- 
t der Rahmen zum Riegel (c,) nahezu sym- 
ch ausgebildet. Die Unsymmetrie aus der 
»n Logenwange konnte bei der statisch 
immten Rechnung dadurch umgangen 
ın, daß am unteren Wangenträger nur das 
‚Trägheitsmoment J,/2 angesetzt und zum 
bich oben am Riegel (c,) ein gedachter 


Bild 8. System des Versteifungsrahmens 


, um jederzeit die Möglichkeit zur Überprüfung und ggf. zum Nach- 


Kblich, der Einfluß von Normalksäften Verrachläccier werden konnt 
ist die Berechnung genau. Das Einspannmoment des unt } 
Wangenträgers konnte dann aus den Stabdrehwinkeln sofort ange 2 


‘ schrieben werden. er. 


Die Kanäle der Spannbündel wurden nicht mit Mörtel BuegeDe 


spannen zu haben. Während der Bauausführung ruhten die Rahmen- 


stiele auf Mauerpfeilern, 44/68 cm, im Parkett, die nach der / 
hängung an den Dachbinder und nach dem Vorspannen abgebrochen 
wurden. 


Die Stahlfachwerkbinder des Daches lagern auf den Seitenwänden 


des Zuschauerraumes auf (s. Bild 4 u. 6). An den Untergurten der 
Stahlbinder sind Deckenträger befestigt; sie dienen zur Aufnahme 
der Branddecke aus Stahlbeton und weiter zur Befestigung von Zug- 
stangen (Winkelstahl) für die Aufhängung der Abschlußdecke des 
Zuschauerraumes und der Laufstege für die Bedienung der Bühnen- 
beleuchtung. 

Das rd. 30 m hohe Gebäude ist durch die Stahlbetonwände des 
Zuschauerraumes, die Stahlbetonquerwände, sowie durch die vielen 
Decken und Treppen außerhalb ausreichend ausgesteift. 


C. Bauausführung 


Der Auftrag wurde im November 1953 erteilt, im Oktober 1955 _ 
sollte das Theater eröffnet werden. Die verfügbare Bauzeit war somit - 


eng und fest begrenzt. Dazu kam die Forderung, daß bis zum Sommer 
1954 im vorläutigen Theater noch gespielt werden sollte, was eine 
Ausführung in zwei Abschnitten bedingte. Der erste Bauabschnitt 
umfaßte im Grundriß den Teil von der Dammtorstraße bis zum 
Haupttreppenhaus einschließlich und ging in der Höhe bis zum 
zweiten Rang. 

Für die Durchführung der Bauarbeiten war ein TarndiehReN 
im Zuschauerraum laufend, vorgesehen. Der Turmdrehkran Wolff 45 
hatte einen feststehenden Ausleger mit einer an diesem laufenden 
Katze (s. Bild 6). Seine Aufstellung in der Mitte des Gebäudes und 
Verfahrbarkeit parallel zum Bühnenhaus ermöglichte ein Bestrei- 
chen der gesamten Fläche. Die Arbeit begann daher mit der Her- 
stellung des Fahrgerüstes für den Kran. Hierfür wurden später 
in den Decken unter dem Parkett Aussparungen freigehalten, die 
erst nach Beendigung der gesamten Betonarbeiten geschlossen wer- 
den konnten. 

Der Aushub der sieben Meter tiefen Baugrube war durch die 
an drei Seiten vorhandenen Straßen sehr erschwert. An zwei Seiten 
wurde eine Bohlenwand nach „Berliner Bauweise‘ eingebaut. Im 
Abstand von 2 m wurden Stahlträger IP 30 gerammt und zwischen 
diesen Bohlen verlegt. Die dritte Straßenseite konnte abgeböscht 
werden. An einer Stelle wurde eine wasserführende Feinsand- 
schicht angeschnitten, die zu fließen begann. Hier konnte mit einer 
Grundwassersenkung mittels Kleinbrunnen der Boden zum Stehen 
gebracht und für den restlichen Aushub hinreichend entwässert wer- 
den. Der kostspielige Einbau einer Spundwand erübrigte sich damit. 

Die Ausführung des Stahlbetonskeletts vollzog sich nach einem 
bis ins einzelne durchdachten Plan, besonders bedingt durch den aufs 
engste zusammengedrängten Raum der Baustelle. Die gesamte Be- 
wehrung wurde einbaufertig geliefert. Die Schalung wurde auf einem 
100 m entfernten Zimmererplatz vorbereitet. Für die Betonbereitung 
stand nur eine enge Straßendurchfahrt zur Verfügung, so daß nur 
geringe Vorräte an Zement und Zuschlagstoffen gelagert werden 
konnten. 

Nach Fertigstellung des ersten Bauabschnittes mußte man sich zu- 
nächst auf die Vorbereitungen für den zweiten Bauabschnitt, der sich 
an das Bühnenhaus anschloß, beschränken, da der Spielbetrieb noch 
lief. Nach dessen Einstellung galt es, den zweiten Abschnitt schnell- 
stens auf die Höhe des ersten zu bringen und das Gebäude dann 
geschlossen hochzuführen. 

Die Bauausführung des in größerer Höhe besonders feingliedrigen 
Bauwerks gestaltete sich durch die große und langanhaltende Kälte 
im Winter 1954/55 noch besonders schwierig. Die festgelegten Ter- 
mine geboten eine Fortführung der Betonarbeiten auch bei größerer 
Kälte. 

Die Betonierabschnitte wurden mit Zeltbahnen längere Zeit um- 
schlossen und von einer Heizstelle aus mit Heißluft erwärmt. Vor 
dem Einbringen des Betons mußte die Schalung mit heißem Wasser 
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Bild 10. Seitliche Ansicht der Logen 


durchspült werden. um Vereisungen an der Schalung und Bewehrung 
zu beseitigen. 

Zur Erwärmung der Zuschlagstoffe wurden Rohrlanzen, die an 
einen Dampfkessel angeschlossen waren, in den Sand und Kies hin- 
eingeführt. Der stetige Dampfstrom und häufiger Wechsel der Lan- 
zen gewährleisteten eine gleichmäßige Durchwärmung. Auch das An- 
machwasser wurde angewärmt zugegeben, so daß der Beton mit 
8 bis 10° Wärme aus dem Mischer kam. Diese Erwärmung war für 
ein sicheres Erstarren und genügend schnelles Erhärten ausreichend, 


„ 


da die betonierten Bauteile in geschützten und angewärmteı 
men lagen. 

Besondere Erschwernisse bereitete weiter das Betonieren d 
zu 6 m hohen Rundsäulen mit 30 cm ®. Der 8 mm dicke Mani 
Stahlrohre verhinderte eine Wirkung von Außenrüttlern. 
rüttler konnten wegen der dichten Bewehrung in den Säule 
der sich über ihnen kreuzenden Balkenbewehrung nicht eing 
werden. So blieb keine andere Möglichkeit, als besonders sorg 
aufbereitete Mischungen durch ständiges Stochern zu verdicht 


Für die feingliedrigen und stark bewehrten Bauteile wurd 
Korngröße der Zuschlagstoffe auf 15 mm begrenzt vorgeschr 
Nach eingehenden betontechnischen Untersuchungen wurd 
Mischung für 1 m? Fertigbeton wie folgt zusammengestellt: 


380 kg Zement (PZ 325) 

30 kg Traß 
1150 kg Sand 0/7 mm 

685 kg Kies 7/15 mm, in gestufter Körnung 
130 kg Wasser (Mittelwert, ohne Eigenfeuchtigkeit der Zusd 
100 g Vinsol-Resin (LP-Mittel). 


Traß wurde zum Ausgleich des Feinstteilmangels in den Zus: 
stoffen und damit zur besseren Verarbeitbarkeit des Beton 
gesetzt, hierfür ferner noch Vinsol-Resin. Die Zuschläge 
nach Gewicht unter Verwendung von Pfister-Waagen zugegeben 
sprechend den Schwankungen in der Eigenfeuchtigkeit dei 
schläge und den Möglichkeiten der Verdichtung mußte die W 
zugabe häufig geändert werden. Die reichliche Zugabe eines 
wertigen Zements gewährleistete auch bei höherem W/Z-We 
verlangte Betonfestigkeit von W,, — 300 kg/em?. Die Güte de 
tons im Bauwerk wurde ständig mit einem Federhammer % 
geprüft; die Ergebnisse lagen stets über der geforderten Festig 


Der Beton wurde, soweit möglich, durch Rütteln verdichte# 


enger Schalung und starker Bewehrung hat sich der Krupp 
lungsrüttler Typ PK16R mit einer. Schlagzahl von 6000/miz 
einem Betriebsgewicht von etwa 1,6 kg besonders bewährt. 


Von Einzelheiten der Ausführung seien nur noch die Rah 


| 
| 
| 
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Bild 9, Ges: ar 7 i S 
( ‚esamter Zuschauerraum im Rohbau, Stand vom Mai 1955 


De ; > K ‚ 
äı gung der Logen (s. unter 2. Konstruktion) als besonders Baustahl III b SOSE RE en 5 oe Fr 
nswert behandelt. Die auf Bild 9 noch sichtbaren Mauer- Baustahlgewebe 40. m; 


r Abstützung der Rahmenstiele während der Bauausfüh- 
auf der schrägen Decke unter dem Parkett ruhten, er- 
waagerecht abgeglichenes Fundament aus Stahlbeton, das 
er Decke gleitsicher verbunden wurde. Der Kopf der Mauer- 
x ırde in Beton ausgebildet und von dem Rahmenstiel durch 
lage Bitumenpappe getrennt. Er wurde mit einer Aussparung 
ıen, um das Spannbündel nach seiner Einfädelung von oben 
nit Muttern verankern zu können. Bei dem Anspannen des 
ols wurde die senkrechte Verschiebung des Rahmenstiels genau ° 
yacht; es konnte weder eine Abhebung des Rahmenstiels von 
Mauerpfeiler noch eine Senkung festgestellt werden. Die Ver- 
ung des Rahmenstiels blieb also so klein, daß sie mit der vor- 
nen Einrichtung nicht beobachtet werden konnte. 


Trotz der großen, zuvor beschriebenen Schwierigkeiten konnte 
der Rohbau termingemäß durchgeführt und der fertige Neubau des 
Zuschauerhauses am 15. Oktober 1955 mit einer Festaufführung 
seiner Bestimmung übergeben werden. = Ne; 

Dieses ist in erster Linie der vorbildlichen Zusammenarbeit alle 
Beteiligten zu verdanken. Die technische Oberleitung lag in de: 


Die Konstruktion wurde in engster Zusammenarbeit von Prof. 
Weber und der Arbeitsgemeinschaft Dipl.-Ing. Bültmann 


statische Berechnung und die Ausführungszeichnungen aufstellte. 


‚Beton und Stahl wurden insgesamt verarbeitet: Lenz-Bau A.G., Hamburg, ausgeführt. Die gesamten Stahlbau- 


Beton 3400 cbm arbeiten einschließlich Vorspannung führte die Firma Stahlbau 
3austahl I 70 t Eggers G.m.b.H., Hamburg, aus. 

E | 

u Vorschlag für die Knickberechnung ausmittig gedrückter Stäbe 

& mit Hilfe der erhöhten Ausweichzahlen von Jäger 


Von Prof. Dr.-Ing. Alfred Habel, München 
DK 624.023.75.2 auf Knieken beanspruchte Elemente 


gelten die Bezeichnungen TARA 


D): 


entnommenen @; berechneten Knickspannungslinien den nach der 
strengen Theorie erhaltenen (o;, A)-Kurven gegenübergestellt. Da 


Händen von Oberbaurat Rücker vom Hochbauamt der Freien 
und Hansestadt Hamburg. Er 


Ina 


(Hamburg) und Ing, Grebner (Mainz) entwickelt, die auch die 


Die Erd-, Stahlbeton--und Maurerarbeiten wurden von der Firma 


— b:d (geometrischer 
 Stabquerschnitt) 
d/6 (Kernweite) 
p/k (Exzentrizitäts- 
maß) 
= F./F} (Gesamt- 
bewehrungsgehalt) 
Säulenhöhe 
- Knicklänge 
— hz;/i (Stabschlankheit) 


1 


ter der „kritischen Null- 2 
hung 0%, verstehen wir 
uf F5 bezogene Bruchspannung des Querschnitts, also eines 
hten Stabes mit der Schlankheit A = 0. 
ger [1] leitet die Knickspannung 0, = P;/F5 des ausmittig 
ckten Stabes aus o,, mit Hilfe der sog. „Ausweichzahl &;“ 
Oko9 Oko 

nd setzt o% also &, = SE 

©, gibt Jäger in [1] die Tafel III an, aus welcher dieser Wert 
in gegebenes Wertepaar (m, A) entnommen werden kann. Die 
gilt für jede Beton- und Stahlgattung, alle Querschnittsformen 
lie praktisch in Betracht kommenden Bewehrungsziffern (etwa 
),5 bis 4,0%). 
300 = 0% ®x folgt, daß sich die Bruchlast P;, des Querschnitts 
er Knicklast P; des Stabes mit der Schlankheit 4 durch Multi- 
tion mit der Ausweichzahl @®% (> 1) ergibt. Gehen wir von der 
hlast zur zulässigen Last über, so ist die zulässige Last P, des 
ittig gedrückten Querschnitts gleich der mit &; vervielfachten 
sigen Last P des Stabes von der Schlankheit A, d.h. der 
ist einfach für die am gegebenen Hebelarm p angreifende 
zlast P,= ®; P ohne Berücksichtigung des Knickens zu 
hnen. 
s Verfahren hat den Vorzug einheitlicher Werte für sämtliche 
schnittsformen, weil der Einfluß der Gestalt des Querschnitts 
ler Bewehrungsanordnung schon in o;, bzw. P, berücksichtigt 
s läßt sich ferner mit ihm die Tatsache berücksichtigen, daß die 
festigkeit bei den Knicklasten der sehr schlanken und stark 
ittig beanspruchten Säulen nur ein geringe Rolle spielt [2]- 
'ark ausmittig beanspruchten schwach bewehrten Querschnitten 
mlich für die Bestimmung der Traglast P;, die kritische Stahl- 
ıng maßgebend, die in solchen Fällen erreicht wird, ehe die 
\druckzone voll ausgnützt ist (e, am gedrückten Rand < £pruch)- 
\ eine unabhängige Kontrolle der Jägerschen Ausweichzahlen 
möglichen, sind in den Bildern 2 bis 5 für verschiedene Be- 
ıngsziffern, Beton- und Stahlgattungen die mit den der Tafel III 


die gestrichelten Jägerschen Linien unterhalb der genauen o7-Linien 


genaue 0, -Linlen 
de ——— mit den , von Jäger 
berechnete 0,-Linien 


Kz= 300 xg|cm? &,,=77 %o 
0,=3000 kg|em? u =70% 


EC 
Am Bild 2 


verlaufen, liegen die &, auf der sicheren Seite und sind als brauch- 
bar zu bezeichnen. Lediglich beim Beton K, = 500 und Stahl 
os —= 6000 kg/em? sind die Tafelwerte etwas zu niedrig (schraffierte 


R 
9-7 (kglom?) 
SSH 


m=0 A, =300 kglem® &,,= 77 %oo 


05-3000 kglım? u = 30% 


Ö 25 30 m 58 Ws 720 MD 150 
A Bild 3 


Bereiche in Bild 4). Auch bei der Säule mit Kreisquerschnitt (Bild 5) 


ist die Übereinstimmung ausreichend. 


Jäger berechnet die Bruchlast des Querschnitts nach dem Trag- 


lastverfahren auf n-freiem Wege. Will man das bisherige n-Verfahren 
beibehalten, so ist die am Hebelarm p wirkende gegebene Last P 


2 Re G 4 5 Tai 2 
= © P üb [eis 


erbringen. Weil nach Tafel V, € der DIN 1045 
%y=500 Kglem® = 
05=6000 Xg|em? 1u=30% 


enave 0,-Linien 
_-— GH den w, von Jäger berechnefe 
0,- Linien 


WS 100 
Bild 4 


25 E77] 70 HH 7150 
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die zulässigen Spannungen für Biegung mit Längskraft höher sind 
als für die auf normalkraftfreie Biegung beanspruchten Stahlbeton- 
balken, wäre die Sicherheit der mit den Jägerschen Ausweichzahlen 
in Verbindung mit dem n-Verfahren berechneten Säulen kleiner als 
die der Balken, während sie doch umgekehrt größer sein sollte. Da 
Jäger außerdem bei der Ermittlung der ®, den nach den Ermitt- 
lungen von Krieg [3] und Gaede [4] nicht zu unterschätzenden 


Li 
G= gm) = 1oXglm: 24-771 
194.68 05-2400 kglım? U = 20% 
2029 Jenave 9, -Lihien 
—=——- mit den «0, von Zöger 
berechnete 0, -Linien 


en 


R 


2 


750 
700 


30 


In me 
0 25 30 m 8, WE 180 70 780 


Y= hr: Bild 5 
Einfluß des Kriechens nicht berücksichtigt hat, ist es m. E. not- 
wendig die Werte &; der Tafel III zu erhöhen, wobei über das Aus- 
maß dieser Erhöhung erst nach Vorliegen der Versuchsergebnisse 
mit langdauernd ausmittig belasteten Säulen ein endgültiges Urteil 
abgegeben werden kann. 

Nach dem Bericht von Gaede nimmt die Auswirkung des Kriechens 
zunächst mit der Exzentrizität p/d zu, ist bei etwa p/d = 0,2 (was 
dem Wert m = p/k = 1,2 gleichkommt) am stärksten und schwächt 
sich bei weiter anwachsendem p/d wieder ab. Bei großen Exzentrizi- 
täten ist der Kriecheinfluß unbedeutend und bei p/d = 10 (m = 60) 
schon fast Null. Vorbehaltlich einer späteren Verbesserung wird 


Tafel der wegen des Krieche 


N o | 10 2 | 30 | 40 | so 160 | 
1,00) 1,01| 1,02 
1,00| 1,16| 1,18 

1,00] 1,21| 1,25 
1,00| 1,22] 1,27 

1,00] 1,22] 1,30 
1,00] 1,22| 1,31 

1,00] 1,22| 1,29 

1,00] 1,22| 1,28 

1,00] 1,22] 1,25 

1,00| 1,20| 1,24 

1,00| 1,20| 1,22 

1,00] 1,20| 1,21 

1,00| 1,18| 1,20 
1,00) 1,18| 1,19 

1,00) 1,17| 1,18 

1,00| 1,17] 1,18 

1,00| 1,15| 1,15 

1,00| 1,13| 1,13 

1,00| 1,10| 1,11 

1,00, 1,00| 1,00; 1,00 
1,00] 1,00] 1,00| 1,00 
1,00| 1,00| 1,00| 1,00 
Im Druckbereich der Spannbetonbalken rechnet man nach 

mit einer 1,5 : 1,75 = 2,62fachen und bei den mittig gedri 
Säulen mit einer dreifachen, also um 15% höheren Sicherheit, 
Herabsetzung der vorgeschlagenen Erhöhung der w; erscheint 
auch dann nicht ratsam, wenn sich bei den Versuchen der K 
einfluß doch nicht als so groß herausstellen sollte. 

Bei kleinen Ausmittigkeiten p kann es vorkommen, daß die 
Berechnung eine größere zulässige Last liefert als die Bereecl 
derselben Säule auf planmäßigen mittigen Druck mit Beri 
tigung eines unvermeidbaren Fehlerhebels h,/400; bei sehr schla 
Stäben entspricht nämlich h,/400 schon einem nahe an 1 
reichenden Exzentrizitätsmaß m. In der Vorschrift wäre 
sätzlich der Nachweis zu verlangen, daß die Längskraft P 
größer ist als sie für die mittig belastete Säule mit dem Fehle: 
h,/400 zulässig wäre. 

Wir fassen den Berechnungsvorschlag kurz zusammen: 
Säule am Hebelarm p mit der Längskraft P belastet, so ist 
dem üblichen Verfahren auf ausmittigen Druck (ohne Knie] 
für die am gleichen Hebelarm wirkende Ersatzlast P, = ap. 
berechnen, wobei ®; der gegebenen Tafel zu entnehmen ist, 
Säulen mit verschieden großen Lasthebeln p, und p, an den 
den (Rahmenstiele mit konstantem oder veränderlichem Querse 


= — in Stabmitte, bei qu 


ze 


“oo. . 


sooo shonosuohouo 
InE 


uanaac 


> 


< 
“ 


“ 
DwDvoww 


os 
pbpvwmwwmanınae 
“ 
“. 
- 


So ohHHtii% 


- 
sSpyannunpPwunDnHmoo 


v 


ASIAN DS HOT Sun wen 


D 
o 
“ 
“ 
- 


BOBSBSR 
“ 


“ 
“ 
“ 


“ 
©" DW > 
SESINSE88 


- 


Soohhun 


SOSPBUMOoHMHWNT NS no nom 
HHrrmemmmmmeHmmmmm 


sSsoorteimi 
& 
SOoHmw 
s 
SO- 

x 
SSSHERN 
Syvav 
FrrrreHr 


“ 
” 


ist mit der Exzentrizität pm = 


lasteten Druckstäben mit dem Wert p an der Stelle des in der ı 
leren Stabhälfte auftretenden Größtmoments zu rechnen. Auße: 
ist nachzuweisen, daß die Längskraft P nicht größer ist, als sie 

für die mittig belastete Säule mit Berücksichtigung des unvern 
baren Fehlerhebels h,/400 ergibt [5]. Im Sonderfall p, = —p 

verschränkten FExzentrizität beschränkt sich daher die Stabilit 
untersuchung auf die Knickberechnung der mittig gedrückten $ 
mit dem Fehlerhebel h,/400. 

Mit dieser Berechnung, die auch bei Zulassung des Tragl 
verfahrens unverändert beibehalten werden könnte, ist der Ste 
tätsnachweis erbracht. Selbstverständlich sind außerdem die 
zelnen Stabquerschnitte in üblicher Weise auf ausmittigen Druc) 
berechnen, um die Einhaltung der zulässigen Beton- und St 
spannung nachzuweisen. Besonders bei gedrungenen Rahmensti 
wird der Querschnitt häufig 
Rücksicht auf das größte Stab 
moment festgelegt werden mü 


Die Frage des Mindestbewehrw 
gehalts ist auch für ausmitti 
lastete Stäbe von großer Wichtig 
Da kein Grund vorliegt für aus 
tigen Druck leichtere Bedingur 
zuzulassen als für mittigen (eher 
Gegenteil), gilt für ausmittig 
drückte Säulen, Rahmenstiele- 


kstäbe bzgl. der Mindestbewehrung dieselbe Forderung 
den mittig gedrückten Säulen (Bild 6). Die Mindest- 
d notwendig, um die ständige Vergrößerung der seitlichen 
ngen durch das Kriechen in erträglichen Grenzen zu halten 
er steifes Bewehrungsgerippe zu erzielen (Mörsch). 
sich beim ausmittigen Druck oft eine unsymmetrische ‚Be- 
g herausstellt, ist bei der Ermittlung von u = F,/Fr, 
‚bei der Zusatzberechnung auf mittiges Knicken, für F, der 
chnitt der Gesamtbewehrung in Rechnung zu stellen. Außerdem 
ie bisher in ausmittig gedrückten Rechtecksäulen die Be- 
g am geringer beanspruchten Rand mindestens 0,4% von Fy 
t bei Rahmenriegeln der Einfluß des Biegemoments groß im 
ltnis zu dem der Längskraft, so ist eine Mindestbewehrung 
Bild 6 jedoch nicht zu verlangen. 

:h dem jetzigen Wortlaut der DIN 1045 darf bei überstarkem 
ıquerschnitt die Mindestbewehrung aus dem statisch erforder- 
ı Betonquerschnitt abgeleitet werden, wobei bei der Knick- 
hnung das für den letzteren gültige Verhältnis h,/d zu berück- 
gen ist. Diese Erleichterung sollte künftig nur mehr bei Säulen 
ler Schlankheit A < 35 zugestanden werden, für die nach 
em Vorschlag bei mittiger Belastung eine Knickberechnung 
erforderlich ist (o = 1). 

Berechnung gilt auch für die Fahrbahnstützen der Brücken. 
jewehrte Betonbogen und Gewölbe ist sie wegen des geringen 
ırungsgehalts dieser Bauteile in der Regel nicht anzuwenden. 


üblicherweise auf Biegung beanspruchten Plattenbalken 
>ht sich die-Platte als mittragender Teil des Querschnitts der ihr 
achten Aufgabe immer mehr, je größer das Verhältnis der 
enstützweite zur Balkenstützweite ist. Die Spannungen und 
rmungen der Platte aus Balkenbiegung fallen zur Mitte der 
tenstützweite hin ab. Um die hieraus in der Achse des Platten- 
ns auftretenden Spannungen errechnen zu können, ersetzt man 
orhandenen Plattenbalken durch einen solchen, der die gleiche 
ımung wie die Rippe im wirklichen System erfährt und bei 
die Spannungen im zugehörigen Plattenteil nach der elemen- 
Balkentheorie verteilt sind. Den so bestimmten Plattenstreifen 
‘man die „‚voll mittragende Breite‘ der Platte. Es zeigt sich, 
lie Mitwirkung der Platte um so größer ist, je mehr der Ab- 
s des Rippenschwerpunktes von der Plattenmitte wächst 
d 1). Außerdem hängt die „voll mittragende Breite‘ von den 
schnittsabmessungen und der Momentenverteilung ab. 
Berechnungsweise für diese 
mittragende Breite bei Biege- 
spruchung““ wurde schon in meh- 
Arbeiten dargelegt. Davon dürf- 
iejenigen von Chwalla [1] und 
hinger [2] am bekanntesten 
Alle diese Arbeiten fassen die 
e als isotrope Scheibe auf, 
Dicke d klein gegenüber der 
mthöhe des Plattenbalkens und 
ings der Kontaktlinie k an die Bild 1 

e schubfest angeschlossen ist. (Bild 1). 

se beiden Voraussetzungen sollen auch beibehalten werden. 
Betonkonstruktionen allerdings ist die Annahme einer iso- 
in Scheibe eine zu starke Einschränkung, denn häufig werden 
Platten als Rippendecken ausgebildet und aus der isotropen 
be ist damit eine orthotrope Scheibe geworden. Diesem Mangel 
in der folgenden Darstellung durch Anwendung einer Kreuz- 
theorie für iso- und orthotrope Scheiben abgeholfen, die nur 
Begriffen der Stabstatik arbeitet, trotzdem aber genaue Er- 
Isse liefert. 

| Spannbetonkonstruktionen werden Plattenbalken nun nicht 
| Biegung, sondern auch durch die Vorspannkräfte zus ätzli ch 
Jruck beansprucht. Liegen die Spannglieder nur in der Rippe, 
der eingangs erwähnte Abfall der Spannungen in der Platte 
lieser Belastungsart ebenfalls zu finden. Um die Spannungen 


"besten als unbewehrt aufzufassen. 
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ittig gedrückter Stäbe ———_ 


Ein Gewölbe mit einer Gesamtbewehrung von 0,1 oder 0,2% d 
Betonquerschnitts ist für die Stabilitätsuntersuchung vorläufig 


Bekanntlich wird die Säulentragfähigkeit durch eine elastische 


Einspannung der Stabenden sehr erhöht. Es ist daher: durchaus 


berechtigt, bei Hochbauten mit einer kleineren Knicklänge hy; als 


der Geschoßhöhe A, zu rechnen, wenn die Säulenenden seitlich un- 


verschieblich festgehalten sind. Bei Einspannung beider Stabenden 


wurde hr = 0,75 h,, bei Einspannung eines Endes 0,85 h, vorge- 


schlagen [6]. Die Knicklängen h; der Stiele rahmenartiger Tragwerke 


mit seitlich verschieblichen Stützenköpfen sollten jedoch, falls keine 


genauere Berechnung erfolgt, mit Näherungsformeln berechnet 
werden, wie sie etwa im Betonkalender 1955, 2. Teil, S. 400ff. oder 
bei Sahmel [7] zu finden sind. 
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Die voll mittragende Breite bei Plattenbalken 


Von Dr.-Ing. Heinrich Bechert, Karlsruhe 
DK 624.023.73.72:624.04.1 Plattenbalken: Statik 


in der Rippe genauer in einfacher Weise erfassen zu können, ist 


es nötig, noch eine „voll mittragende Breite für Normalkraft- 
beanspruchung‘“ einzuführen, die sich entsprechend der für Biege- 
beanspruchung aus der Formänderungsgleichheit vom vorhandenen 
System und gleichmäßig beanspruchten Ersatzquerschnitt be- 
stimmt. Die Gleichungen dafür werden wieder mit der oben genannten 
Kreuzwerktheorie der Scheiben gewonnen. 

Diese beiden „mitwirkenden Breiten“ stimmen in der Regel 
nicht miteinander überein, wie die in Bild 2 und 3 dargestellten 
Beispiele zeigen. 

So ist z.B. in Bild 2 ein durch Gleich- 
streckenlast q und Vorspannung belaste- 
ter Plattenbalken mit der Stützweite L 
dargestellt, der aus einer Reihe gleicher 
Bauglieder herausgenommen ist. Die 
Stützweite der Platte ist mit 2b ange- 
geben. Die Normalkraft- und Momenten- 
fläche ist in c) bzw. d) gezeigt. Der Ver- 
lauf der beiden mittragenden Breiten für 
Biegung (x) und Normalkraft (ß) ist in b) 
eingezeichnet. Man sieht, daß sich die mit- 
wirkenden Breiten in Feldmitte (m — m) 
nähern. An den Endauflagern unter- 
scheiden sie sich jedoch erheblich. Die 


mitwirkende Breite für Normalkraft bleibt , De, 
) 


HV 42-2) 
My = max’ [2 


Bild 2 


hier immer kleiner als 
die für Biegung. Die 
Druckspannungen aus 
der Vorspannkraft wer- 
den also größer und die 
Hauptzugspannungen 
entsprechend kleiner 
und damit günstiger. 
Für den durchlaufen- 
den Träger des Bildes 3 
ergibt sich das Gegenteil. 
Die mitwirkende Breite 
für Normalkraft er- 


ıde Bre Biegun sic zu h 
heißt, daß das für die hier oben auftretenden Zugspan- 
aßgebliche Widerstandsmoment seinen möglichen Kleinst- 
art mmt. Beide Einflüsse sind für das anzustrebende Span- 
ungsbild ungünstig, wenn von der sich günstig auswirkenden Senkung 
werachse auf das örtliche Moment aus Vorspannung zunächst 
hen wird. Weitere Abwandlungen sind z.B. bei vorgespannten 
entragwerken mit Kragarm möglich. Be 

ie Spannungen selbst können daher nur mit der zweiteiligen 
E Spannungsformel 


i Vv M 
er en gae 


Er ermittelt werden. Dabei bedeutet F (o die Fläche des für Normalbean- 


_ spruchung einzusetzenden Querschnittes und wo die sich aus dem 
für Biegebeanspruchung anzusetzenden Querschnitt ergebenden 

_  Widerstandsmomente. Die sehr häufig mit Kernpunktswiderstands- 
momenten durchgeführte Spannungsermittlung kann daher zu fal- 
‚schen Werten führen und ist mit Vorsicht anzuwenden. 

In den nun folgenden Abschnitten wird zunächst die vom Verfasser 
entwickelte Kreuzwerktheorie für Scheiben kurz behandelt; eine ein- 
gehende Darstellung soll in einer späteren Abhandlung gebracht 
werden. Sodann werden die Beziehungen für die Ermittlung der 
„mittragenden Breite für Normalkraft‘‘ entwickelt und auf die Ein- 
leitung der Vorspannung in die Platte besonders eingegangen. Im 
i vierten Abschnitt werden die Gleichungen zur Ermittlung der „voll 
_ mittragenden Breite für Biegung“ abgeleitet. Als Grundformen 

werden für beide Möglichkeiten die in Bild 4 angegebenen Quer- 
 schnitte A und B behandelt, aus denen sich durch Grenzübergang 


(g 12 
i er Ferne Ber 
14 Pr Ar 
(9 (y 
I 


ae ee ss E22 
"Y] 


Bild 4 


- 


BE wen; 


-YV- 


leicht die Fälle C und D gewinnen lassen. Fall A ist ein Tragwerk mit 
unendlich vielen gleichartig ausgebildeten Plattenbalken und Fall B 
ein solches mit zwei einseitigen Plattenbalken. 

Im fünften Abschnitt wird schließlich an zwei Beispielen ausführ- 
lich auf die Anwendung der entwickelten Formeln eingegangen. 


2. Kreuzwerktheorie der Scheiben 


In die Platte des Plattenbalkens werden längs der Kontaktlinie k 
Normalkräfte eingeleitet. Die Platte wirkt dadurch für die Verfor- 
mungen der Rippe als aussteifende Scheibe. Die Ermittlung des 
Kräftespiels in Scheiben ging bisher vom zweidimensionalen Kon- 
tinuum aus, für dessen Element die Gleichgewichtsbedingungen sich 
in Form zweier partieller Differentialgleichungen 


EEE 

x gy 

gT 00, () 
a 


ergeben. Dabei bedeuten o, und 0, die Normalspannungen und 7 die 
Schubspannung. Bei Einführung der Airyschen Spannungsfunktion, 


aus der man die Beanspruchungsgrößen o,, 0, und 7 durch die Be- 
ziehungen 


SE 02 F i 9? Fo» 02 F 
Ben Ep er So 
findet, bekommt man über die Verträglichkeitsbedingungen für die 
Spannungsfunktion F die Bipotentialgleichung 
9% 0% 9% 
Bat! I) F=0. (3) 


Die Lösung läuft hier auf die Konstruktion einer Spannungsfunktion 


Der Verfasser hat ge 
stellung nicht zu kolg braue 
verteilungsfragen, zu denen auc £ 
zählen ist, die Scheibe als ein Kreuzw  unend 
x-Richtung verlaufenden 
Bild 5) auffassen, an die ı \ 
y-Richtung liegende biegesteife 
drucksteif angeschlossen sind. 
wie Homberg [3] die Stützkräfte 
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träger als statisch Unbestimmte e 
nützt die von Biezeno und Ko 
zuerst angewandten Eigenbe 
tionen als Lastengruppen, dann w: 
trix mit unendlich vielen Unbekannten entkoppelt. Eine Lö 
Gleichungssystems ist dann ohne Schwierigkeiten mög 
Glieder bis auf die in der Hauptdiagonale Null werden. 


dy="1" 
Bild 5 


Wir führen zunächst folgende Bezeichnungen ein: 

% in x-Richtung statisch wirksame Druckfläche 
Längeneinheit, 3 

iy statisch wirksames Trägheitsmoment der Querträ 
die Längeneinheit, 

E Elastizitätsmodul des Betons, 

b,= Ei, Biegesteifigkeit der Querträger, 

®x:—=E'fx Drucksteifigkeit der Hauptträger, ; 

4x Belastung der Hauptträger für die Längeneinhei 


7 Druckkraft im Hauptträger für die Längeneinheit 
u, v Verschiebungen eines Punktes in x- bzw. y-Richtı 

d % = 
&,= T Dehnung eines Hauptträgerelementes, 


a Bettungsziffer. 


Die Gleichgewichtsbedingung für die Hauptträger laute 
(s. z.B. [5]) 


dn,/dx= — 4x. 
Mit der Verformungsbedingung 
=, =duldx:#, 
geht die Gleichung (4) über in 


d 
5 @x'du/dx) =—40% 


Zu den Eigenbelastungsfunktionen kommt man allgemein dure 
Ansatz . ; 


Last = Bettungsziffer - Verformung, 
hier also durch den Ansatz 
= Cz u. 


Die Differentialgleichung für die Eigenbelastungsfunktionen & 
sich damit zu: 


d fr du i 
ei x as == BEN, 


Ist 9, = konst., dann ist die Lösung dieser Differentialgleie 
®(x)=M-sinx-+ N-cosx 
= (,/d, oder Ct=x::-9,. 


mit 


Die Eigenbettungsziffer C,* und die Eigenbelastungsfunktion G 
findet man aus dem Randwertproblem, das durch Belastung 
Verschiebung an den Scheibenrändern gegeben ist. 


Die Differentialgleichung für die Querträger ist die des Ba 
auf elastischer Bettung mit den aus (8) gefundenen Bettungszi 
C,". Sie lautet bekanntlich ; 


d? 6 du 
dp „ga)+ Cr u=0. 


t man die allgemeine Lösung der Differentialglei- 
ı der Form: 


In Bild 6b ist Belastung und Biegehnie der Quer £ 
Y = 0: Sof yy‘cosyy+ P-SGinyy'cosyy+ I Fall B angegeben. Die Bedingungen für die elastische | 


dy/dy=0 und —b,: d’y/dy?= / 
och, der Belang angepaßt werden muß. Das g- —dyd?y/dy?=0 und —b,:-dy/dy—=—1 für Vz 


+0Q:&ofyy-sinyy+ R-Einyy-sinyy, (12) 


Verschiebungsfeld u wird dann durch 
| Br; - : . u=> A, yr(y)Dr(x)- Ir E (13) s 
ellt. Der Wert A, errechnet sich aus dem Ausdruck vB(y)= B,.: Ip 


Die Funktion (12) liefert damit den Ausdruck 


5 | „ Einyb inyb Einyysinyy + Eofyh syb Cofaycospy 1 
"Dr (x)-de’ (14) sinyb cosyb + Sinyb Cofyb 2 
as Integral zwischen den beiden Scheibenrändern zu bilden die an der Stelle y— b den Wert 
Faktor I” ergibt sich entweder durch Entwicklung der Be- Sin 2yb Er 
nach der Eigenbelastungsfunktion oder wie hier aus einer vB) = —— ME YES (25 ) 
äglichkeitsbedingung. Die in den Hauptträgersäulen wirken- b,.2y° sinybcosyb + Sinyb Eofyb BR 
Druckkräfte je Längeneinheit findet man nach Gl. (5) zu annimmt. Be 


IE 


ar ER @, Nach diesen Vorbereitungen können nunmehr die Gleichungen Br 
(15) für die „mittragenden Breiten“ entwickelt werden. 3 


Nn2= da: 3 An yr(y)  —— 


haben wir es i.d.R. mit Scheiben zu tun, an deren Rändern 3. Die ‚voll mittragendeBreite für Normalkraftbeanspruchung“ 
und x = L die Kräfte n, verschwinden. Die Eigenbelastungs- > 
n Dr und die Eigenbettungszahlen C,” liefert uns das Rand- 
blem für die Funktion (6) 


Die Vorspannglieder seien in den Rippen geführt. Der Einfachhei 
"halber wird angenommen, daß die Vorspannung V längs der Züppes re 
konstant ist. 


dddx=0 für z=V und «=L. (16) Der Verlauf der Vorspannkraft wird nach Fourier dargestellt Kran "€ 
F die Reihe 
gibt sich e ne : 
ee Ve er sin 7 (va rede (26) 
= Dr = cos (17) 5; 
- L 
% ; n2n2-0, N 
ca ST Ce u ser 
2 Bild 7 


 Arbeitsfaktor A, wird aus (14) und (17) 


E* u Pr Ein Teil X der Vorspannkraft Y geht an der Kontaktlinie in die 
= 1// cos? -dx = 2/L= konst. (18) Platte. Die Rippe wird also nur durch die Kraft: 
{) 


VrR=V—X (27) 


beansprucht. Weiterhin muß aber die Kontinuität zwischen Rippe 
und Platte gewahrt bleiben. Diese Bedingung liefert die Beziehung: 


un zellen noch die für die Fälle A und B (s. Bild 4) erforderlichen 
ktionen y (y), ihre Werte am Rippenanschluß und die Integrale 
tele werden. 


ie Querträger des Falles A sind an den Rändern y=b infolge (ER)x = (EPi)x» (28) 
Kontinuität so eingespannt, daß sie 3 aus der die Größe X bestimmt werden kann. 
; horizontale Tangente haben (Bild 6a). Gele a1 


Die ‚voll mittragende Breite für Normalkraft An“ soll nun so ge- 


wählt werden, daß die Verformung der Rippe im wirklichen System 
gleich der des Ersatzquerschnitts wird, der aus der Rippe und einem 
gleichmäßig beanspruchten Plattenteil von der Breite 2% bzw. A 
zusammengesetzt ist. Es gilt demnach die Definitionsgleichung: 


der Stelle y — 0 besitzt die Biegelinie 
nfalls eine horizontale Tangente. Die 
srkraft wird dort Null. Es gelten also 
Bedingungen 


u’ und —b,- dy/dy=0 


für y=0 ER EErs (29) 
dy=0 und — b, se a T Se a) Fall A: Mit den Bezeichnungen des Bildes1 ergibt sich, wenn F 
uney.=b, 


der Rippenquerschnitt ist, aus der Beziehung (29) 
V—X V 


(19) nimmt (12) die Form an 


cn en (80) 
1 (Cofy b sin yb — Sinyb.cosyb) Sinyysinyy EF E(F + 2And) 
> b,- > Sin?yb + sin?yb oder nach An aufgelöst 
F X 
Corn sinyb + Sinybcosyb) Eofyycosyy (20) Fre (31) 
Sin?yb + sin?yb 2d V—X 
der Stelle y = b vereinfacht sich dieser Ausdruck zu Die Kraft X wird als Fourierreihe dargestellt: 
i +-Sinyb Enfyb NICK 
il sinyb .cosyb - Siny fy 1) arm (32) 


Ah Sin2yb + sin?yb 


x 


vi -einfacht sich der Ausdruck zu 


„4 . NTK 
Xu= 2, Xu sin 


= (34) 


Ormungsbedingung (28) lautet für diesen Fall mit (34) u. (21): 


E l EF 
r Inn: X,-(sinyb cosyb + Sinyb SD zo 
ren Te 
Daraus ergibt sich 
Be, Ze 2d 
FR P" _ sinyb cosyb + Sinyb-Cofyb' 
ZI. yEHn- sin®yb + Sin2yb 


17 A sin = 
Sn . (37 
KA ur F sinyb*cosyb + Sinyb- Cofyb en 
739 ? sin?yb + ©in2yb 


Mit diesem Ausdruck in die Beziehung (31) eingegangen, erhält 
ınan die mittragende Breite für Normalkraft. Man könnte durch 
_Differentiation nach x den Einleitungsvorgang genauer verfolgen. 
Jedoch würde dadurch die Konvergenz der Reihe außerordentlich 
verschlechtert werden. Mit der vorliegenden Form werden die Ver- 
hältnisse aber auch sehr gut erfaßt. 


b) Fall B: Im Falle B wird die Beziehung (30) durch 
V—X V 


I Na Ga) 
abgelöst, woraus für Ay die Beziehung 
ee 
Nr DR (39) 
folgt. Mit (15), (17), (18), (ll) und (26) findet man 
6) 
Xp=3 ee (40) 
nz 


Xn errechnet sich aus der für diesen Fall aufgestellten Verträglich- 


keitsbedingung (28) mit (25) zu 


2d 
Be. en 
da am Sin?yb + Eof?yb e 
’ sinyb:cosyb + ©inyb- Cofyb 
Der Ausdruck für die Plattendruckkraft wird damit 

. NIX 
„AV Tr: 

> Scheune e- Tee. ma - cos? A 

an. m2yb-+- cos2yb 


d Sinyb-Cofyb + sinyb- cosyb 


Aus (37) und (42) lassen sich nun leicht die Kräfte X für die Fälle 
C und D (s. Bild 4) herleiten, denn die im Nenner stehenden Brüche 
aus transzendenten Funktionen streben mit wachsenden b immer 
mehr dem Wert „1“ zu, weil die Funktionen Sin und &of unbegrenzt 
wachsen und die cos- bzw. sin-Werte dann nicht mehr ins Geniche 


fallen. Die Gleichungen für die mittragenden Breiten ändern sich 
aber nicht. 


d) Fall D: Die „mittragende Brei | 
Die Plattenkraft ergibt sich dure IE 


4. Die ,‚voll mittragende Breite bei Biegung** Au 

In der Einleitung wurde bereits angedeutet, daß der Verl: 
mittragenden Breite für Biegung stark vom Momente 
hängt. Es sollen daher zunächst für die in Bild 8 angegeb« 


2 
[7] Mr ee a7 
e— U ———L/2 


Bild 8 


zeichnenden Momentenbilder die Fourierentwicklungen angeg 
werden. Es ist für gleichbleibendes Moment 


4 nix 


= BMI == re 
M = Max ran sin — We! ) 


Für parabolischen Momentenverlauf gilt 


„32 , nn Er 
M=Max 5,5 in 7 R=l3...). 
Für den Momentenverlauf infolge mittiger Last findet man 
Tr < 
* ö 3 8 ETETOR j 
M= Max‘ (—1) ET Wr j7 (n=1,3. 294 \ 


Aus diesen drei Momentenbildern lassen sich fast alle vorkommeı 
Momentenverteilungen zusammensetzen. | 

Durch die aussteifende Wirkung der Platte als Scheibe wir 
ihr eine resultierende Normalkraft X hervorgerufen, die gleichzı 
aber in der Rippe Zugspannungen hervorruft, wenn der Einfach 
halber vorerst nur an positive Momente gedacht wird. Ist M 
äußere Moment, dann trifft auf die Rippe allein nur das Mom 


MR=M—-X:s, 4 


wobei s die in Bild 1 angegebene Bedeutung hat. Das Träghe 
moment der Rippe sei J. Die Verformung der Rippe in der Kont: 
linie ergibt sich dann zu 
M—XK:5 = 
EI, nn 
Die Verträglichkeitsbedingung für die Verformungen an der K 
taktlinie lautet entsprechend Gl. (28) hier: 
BE 0 er il Tr 

EI EI TE SE 

Die voll mittragende Breite für Biegung wird definiert dure 
Ansatz i 


EN 


4 
4 
1 
1 il 


=, 
OErs  Owirkl 


h » Spannungsverteilung ee 
klichen System in der Rippe ergibt, wie Chwalla [1] 


man außerdem wie Chwalla [1] mit a den Abstand 
erpunktes des Ersatzquerschnittes von der Kontaktlinie 
mit ? = JIF den Trägheitsradius der Rippe ein, dann 


En rlst #2) 6) 
Pe un für die Fälle A und € (Sla) 
€ BEER für die Fälle B und D (516) 
epy Er 
chung (49) zunächst mit (50) 
M M—X- 
u ıy (52) 


EF(e+2—s:0) 138] 


Aundt: Setzt man nun (la) in (52) ein und löst nach 
f, dann heißt der Ausdruck für die voll mittragende Breite 


F x-i2 
I. M: = la: 


uß noch der Ausdruck für die Scheibenkraft X hergeleitet 
"Um nicht zu viel Gleichungen angeben zu müssen, gelte 


ein für alle Momentenlinien 


S 


(53) 


DEREN 


M= IM, sin I (54) 
lem seı 
L re 
& X=!N En sin. (55) 
He 


ch Einsetzen der Gl. (34) und (45) und der in (35) angegebenen 
n Seite in (48) erhält man die Größe X,. Insgesamt wird: 


ei NICK 


e M,-s: sin L 


u a Zee? EEE 
A- < er 7 er Cofyb-+ sinyb-cosyb 08) 
Er, Einsyb-r Simayb 


} (Grenzübergang folgt für den Fall C 
Ms sin — 
57) 


2 12 J .n 
Sg 
edingung, daß X mit s->0 auch gegen Null geht, ist erfüllt. 


Il Bund D: In diesen Fällen ist Gl. (51b) in die Gl. (52) ein- 
en. Es folgt dann daraus 


mim ss Kern 


(58) 


usdruck für die Kraft X ergibt sich mit den entsprechenden 
ungen auf dieselbe Art wie unter a) zu 


EEE 
- st x 
Sin®yb + cos®yb 


2 
Eu d Fainyb- cosyb + Sinyb- Cofyb 


EN 8 


3 » (59) 


‚m man durch Grenzübergang leicht 
nnx 
De, -s-sin Er 
EP — 


ER (60) 
ie 


elt. 


daher vernachlässigt werden. Die Platte des Plattenbalken;: 
Rippendecke nach Bild 9b ausgebildet. Die Beanspruchun; 
Systems soll für Gleichlast und parabolisch verlegte Spannglii 
ermittelt werden. 


Es ergeben sich nach den angegebenen Maßen folgende We 
fs = 0,10 : 1,0 = 0,10 (m?/m) a 
i=0,1-1 ‚02/12 + 0,0345 (0,165? + 0,5 + 0,4475? + 0,33?) 
— 0,016485 (m?/m) 
d = 0,10 m 
F=0,5:0,7 = 0,35 m: 
J = 0,0142917 m-; i? = 0,040833 m? 
s = 0,35 — 0,05 = 0,30 m 


L = 12,00 m 
b = 3,00 m 
Der Beiwert y wird nach (11) mit (17a) erhalten zu 
a 4 


aus (31) zu 
, 0,33 Xa 1.15 Xa4 b 
erg an (b) 


Die Kraft X errechnet sich mit 4/rx = 1,27324 aus (37) zu 


NIT x 
1,27324 - sın 


RSS: 
A=V'2 | () 


(14057 Sin?yb-+ sin?yb 
Die Zahlenwerte für den Bruch im Nenner des Ausdrucks (c) 
sind in Tafel (I) angegeben. Es zeigt sich, daß dieser Bruch sehr 


Tafel I 


„ | Sinyb Eofyb + sinybcosyb 


©in?yb + sin’yb 


0,91015 
0,99204 
1,00021 
1,00000 


10m 


schnell gegen den Grenzwert „‚l" geht, was die Auswertung von (c) 
außerordentlich erleichtert. Die Kraft X, wurde bei Heranziehung 
von acht Reihengliedern, die gut konvergieren, für die Schnitte 
x — L/2; L/4; L/8 und L/16 berechnet und in Tafel II zusammen- 


Tafel II 


Schnitt AN N Xa4 

n ' i —ı = 
zj2 | 2,21 | 1,97 | 0,55808° | 1,79600 
Lja | 1,86 | 1,90 | 0,51514 | 1,33514 
je | 138 | 1,81 | 0,44030 |» 0,77091 
zjı6 | 0,98 | 1,67 | 0,35925 | 0,40481 
Faktor | (m) | (m) | v | M max 


gestellt. Ebenso sind dort die nach (b) mit (c) berechneten mit- 
wirkenden Breiten Ay eingetragen. Der Verlauf der Kräfte X4 
und X4 ist in Bild 10 angegeben. Es ist zu beachten, daß im Ab- 
schnitt O<x<< L/16 bereits 36% der gesamten Vorspannkraft oder 
64,5% der größten Plattendruckkraft in die Platte gehen. Der 
Nachweis der Schubspannungen im Anschnitt der Platte an die 
Rippe muß für diesen Bereich auf jeden Fall erbracht werden. 


na» Y .n? K V 0,10 n2 ee g 
4-12, V 4-12: 0,016485  ° In noR 


Die „voll mittragende Breite für Normalkraft‘‘ ergibt sich dann 


WIE 


Gleichung (53) lautet mit den angegebenen Zahlenwerten 


n, 


0,040833 - Kı 


15 1,15:55.M 0.130833: Ka ” 


oe 
32.5: ee 
2 e use) 
k we Sinyb Eofyb + sinyb cosyb\’ 
ee } 


Ar E 
mit den angegebenen Zahlenwerten ergibt sich daraus 
u, ie 2 


| g = Br Menaz 


NITK 
0,30962 - sin L 


Sinyb Eofyb + sinyb N (e) 
Sin?yb + sin?yb 


r S I 
n>- (9.130833 +0,07146 :y 


* 


ee Die für die oben angegebenen Schnitte gefundenen Ergebnisse, zu 
deren Ermittlung mit X, nur vier Reihenglieder erforderlich waren, 
sind ebenfalls in Tafel II eingetragen. 


Man sieht daraus, daß sich die mittragenden Breiten sehr unter- 
schiedlich verhalten. So fällt An bei x = 0 auf Null ab, während Ar 
bei parabolischer Momentenfläche für <= 0 einen Grenzwert 
An 1,5 erreicht. Die Krafteinleitung in die Platte aus Vorspannung 
geht sehr schnell vor sich, während die Normalkraft aus Biegung 
langsam anwächst. 


b) Durchlaufender Plattenbalken über 2 Felder von je 14 m. Die 
Rippe hat wie zuvor die Abmessungen 
0,50/0,70 m. Die Platte des Platten- 
balkens ist bei einer lichten Stütz- 
weite von 2b = 6,00 m 18 cm dick. 


Der Balken stammt aus einem 
Tragwerk, bei dem Fall A (s. Bild 4) 
angenommen werden kann. Die Vor- 
spannglieder sind wieder parabolisch 
geführt. Die Belastung ist gleich- 
mäßig über beide Felder verteilt. 
Die Momentenfläche dafür ist in 
Bild 11a dargestellt. 


Durch Zerlegung in Teilzustände 
nach Bild I1b, c ist immer die Dar- 


F=0351 


fr = 0,18 m?/m 


J= - 0,0142917 ie 
i? = 0,040833 m? 
d = 0,18 m 

Th 2: 14 = 30m j 


i, = 0,18 + 1,0°/12 — 0,015 mt/ım 
‘ =0.35 — 0,18/2 = 0,26 m 5 .. 
s? = 0,0676 m? 


Der Wert yY errechnet sich hier aus 
4 ass gene: 
n2-0,18 * n? 
= — — 1 
= 282. 0,015 4408 "m ( Bi 
Die „voll mittragende Breite für Normalkraft“ ist dar ‚mi 


0,35 x X4 y 
=. 0,9222 2 
Turner 7 Ra 


Die Kraft X, ergibt sich wie unter a) zu 


Lan 
& sin — 


Sinyb Eofyb-+ sinyb cosyb 

Sin?yb-+ sin®yb 
Die sich hier für den Bruch im Nenner ergebenden Werte E 
Tafel III zusammengestellt. Bei Berücksichtigung von 16 R 


gliedern errechnet man die in Tafel IV zusammengestellten ı v 
Bild 12 aufgezeichneten Werte X4 ı und An. 


Xı=V-23 


IU> ( + 0,97222 -y- 


Aykm 


20 Tafel II 
Ss] 700 Sinyb Cofyb + sin 
S W2=i=um  4/42700m 6% 
= % 
S 92 
S Y 
u8 
5 3 r 
S N 4 
Bild 12 


Die Gleichung für die „mittragende Breite für Biegung“ 
hier 


E 
| 


0,04833 - X 
M - 0,26 — 0,108433 - X 4° 
Die für Biegung sich einstellende Kraft X, setzt sich hier aus 
Anteilen zusammen. 


Aus der parabolischen Momentenfläche findet man mit de 
dieses Zahlenbeispiel geltenden Werten entsprechend Beispiel 


— 0,97222 » 


1 1 
N Manz 
ee! 
een 
= HR Ten? 
er 0,014291 : 
[9.0576 +0,000833 : IT, Slyb SojyErs ae 
2-0,18 Sin?yb+ sin?yb 


oder zusammengefaßt 


xU) — MU 


max 


ER ee 


S 
P 


n3 (0.108433 +.0,0397 .y: a N) 
sın 


0,26 8 - sin 
Sinyb Eofyb + sinyb cosyb (p) 
0,108433 + 0,039 nn 
im (0 rare Sin®yb + sin®yb 


NIX 
0,210748 - sin —— 
3 sin — 


[ inyb i N) 
en) 


Sin?2yb-+ sin2yb 


den Beziehungen (n) und (p) für die Plattenkräfte findet 
nit (m) die mittragenden Breiten A für die entsprechenden 
ientenflächen, die ebenfalls in Tafel IV eingetragen und in 


SR N 
Sn 0 ‘ 200 
6 IR L/h, Te /Zele 


IR 
&- ‚Q° 
RE 


Ir B ; ze El 

d 13 aufgezeichnet sind. Man sieht deutlich, wie sich bei dreieck- 
miser Momentenfläche die mittragende Breite über dem Knick 
der Momentenlinie einschnürt. 


Tafel IV 

Schni () xD) () (2) 
Be -::;... 0,6910 2,0371 1,9500 Er 2,17 2,07 1,59 
= 1/2...... 0,6719 1,5225 1,0274 1,99 2,02 2,19 

= 1/A...... 0,6153 0,8819 0,5149 1,55 1,93 2,23 
= 1/8...... 0,5335 0,4700 0,2576 1,11 1,87 2,24 
| 1 (2) 
2 | v, | mu | m | | | m 


Die Einschnürung zeigt sich noch deutlicher, wenn man auf die 
‚schiedene Art der Spannungsermittlung für den Querschnitt 
sr der Mittelstütze eingeht. Wir nehmen zunächst an, es sei: 


MI — 1,3125: MU 


max max * 


(q) 
s Trägheitsmoment bei Einwirkung von MU, ergibt sich nach 
) mit (5la) 


0,35 - 0,26 
ür — 0.3572: 2,07-0,18 — (0,083 m, 
u JO. = 0,35 (0,108433 — 0,26 - 0,083) = 0,0304 m!. 
£ MO, ergibt sich 
ür 6 = Be 207 — 0,099 m, 


2= 0,357 2-1,59- 0,18 
J®, = 0,35 (0,108433 — 0,26 - 0,09) — 0,0289 mt. 


‚ entsprechenden Widerstandsmomente lauten: 


2» 0,0289 

E= ni = 0,1755 m?, WI) = Tas we 
0,0289 

rm, WO _ 0,0567 m. 


2 


0,527 ? ; u 0,511 


N 
N 'S N 
SS S° 
DIES ya 
A 
Bild 13 


de 
1,00 


L 225 x 
U 
„(a 189 0 a Men = 
ou = (— 23,15 + 17,35) m - = 5,80. a, 


Für die Spannungsermittlung kann man aber auch Fe v 
Man ermittelt die mitwirkende Breite Ag nach (m) für 
angenommene Momentenverhältnis, also 

AB = 0,971222 

© 0,040833 (1,95 - 1,3125 — 2,0371) . 

0,26 (1,3125 — 1,0) — 0,108433 (1,95 — 1,3125 — 2,0371) 

d.h.: bei der Differenzenbildung prägt sich die Einschnürung® 
mittragenden Breite für Biegung viel stärker aus. Die Spannun 
errechnen sich dann über 


4 0,35 - 0,26 vn 
2 0,35.2.2:0,84-.0.78 ers. 


JErs = 0,35 (0,108433 — 0,26 - 0,139) = 0,02525 mt, 


3 0,02525 a 
W’= 0.2205 —= 0,1097 [m?], 
7 0,02525 E 
Wi = 0.1705 —= 0,0536 [m?], - 
und 


AM MO), = 0,3125: MU, 
zu 0 —+28-M), und = —58-.MÜ,. 


max 


Die Übereinstimmung der Ergebnisse nach beiden Verfahren ist 
sehr gut. Würde man für die voll mittragende Breite für Biegung 
hier ebenfalls die für Normalkraft geltende Breite An = 2,17m 
einsetzen, daun ergäben sich für die Spannungen: \ 


o—+17:-MU), und ou— 540. Mir 


Der Fehler beträgt dann bei 0° 39%o und bei 0% 7,6%, Der absolute 
Fehler wird allerdings verkleinert, weil die Schwerachse bei der 
richtigen Spannungsermittlung um etwa 6 cm tiefer liegt. Das ört- 
liche Moment aus Vorspannung wird also größer. Das Beispiel zeigt 
aber, wie wichtig die Berücksichtigung der verschiedenen mit- 
tragenden Breiten ist. Die Ermittlung der mittragenden Breite 
nach DIN 1045 ist beim Spannbeton nicht mehr ausreichend. Die 
nach DIN 4227 geforderten Rißsicherheits- und Bruchsicherheits- 
nachweise erlangen dadurch eine erhöhte Bedeutung. 


6. Zusammenfassung 


Es werden die Beziehungen für eine Kreuzwerktheorie der Scheibe 
angegeben, die sich für die Behandlung von Kraftverteilungsfragen 
bei iso- und orthotropen Scheiben eignen. 


Dadurch wird eine Erweiterung der bisher üblichen Theorie der 
mittragenden Breite für biegebeanspruchte Plattenbalken möglich, 
die bisher nur für isotrope Scheiben bzw. Platten angegeben ist. 
Für Spannbetonkonstruktionen wird zusätzlich eine mittragende 
Breite für Normalkraftbeanspruchung eingeführt. Dabei ergibt 
sich, daß: 

1. die beiden „mittragenden Breiten“ für Biegung und Normal- 

kraft in der Regel nicht übereinstimmen, 

2. deshalb die Anwendung der zweiteiligen Spannungsformel bei 

der Spannungsermittlung anzuraten ist, 

3. bei Fehlen von starken Randträgern eine Überprüfung der 

Schubspannungen im Plattenanriß aus der Einleitung der Vor- 
spannkraft in die Platte des Plattenbalkens nötig ist. 


Die Anwendung der entwickelten Gleichungen, die Notwendigkeit 
einer genauen Untersuchung der Krafteinleitung und die Berück- 
sichtigung der verschiedenen mittragenden Breiten für die Spannungs- 
ermittlung wird an zwei Beispielen gezeigt. 
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[£] Biezeno-Grammel, Technische Dynamik. Berlin 1939, 
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‚ Der Stahl- 


rn 


ne m] Kräfte öklichst unmittelbar erzechniet; Bei Faltwerken 

weist es sich aber als vorteilhaft, nicht in dieser Weise vorzugehen, 
ndern zuerst bestimmte innere Spannungen anzunehmen 
araus die dazugehörigen äußeren Kräfte zu errechnen. 
man auf diese Weise genügend viele verschiedene äußere 
h en tstellungen mit den dazugehörigen Spannungen kennt, ist man 
in der Lage, für eine beliebige Laststellung die auftretenden 
Spannungen aus der Kombination der bekannten Laststellungen 
u zu bestimmen. 

Der frei zu wählende Spannungszustand muß aber so geartet sein, 
daß durch ihn Verformungen entstehen, welche für das Tragwerk 
_ möglich sind. Aus diesem Grunde ist es praktischer, nicht den Span- 
 nungszustand selbst zu wählen, sondern dem Tragwerk irgend- 

‘welche Verformungen zu erteilen, welche lediglich die eine Bedingung 
zu erfüllen haben, daß sie der Form des Tragwerkes angepaßt sind. 
Aus diesen Verformungen können dann die inneren Spannungen 
und daraus wieder die äußeren Lasten errechnet werden. 


Die Berechnung eines Faltwerkes selbst gliedert sich in zwei Teile: 
1. In den Kanten werden zuerst Stützen angenommen und die 
Momente, Stützkräfte und Spannungen des so entstandenen 
Durchlaufträgers bestimmt. 
2. Die Stützkräfte werden dann in entgegengesetzter Richtung in 
den Kanten wirkend angenommen und die entstehenden Span- 
nungen ermittelt. 


Das endgültige Ergebnis genale man durch Überlagerung von 
1. und 2, 

Bei der Berechnung wird wie üblich angenommen, daß die Dicken 
der einzelnen Teile klein sind gegenüber den Seitenabmessungen, 
ebenso die Seitenlängen im Verhältnis zur Spannweite. Biegemomente 
der Zwischenplatten 1—2, 2—3 usw. in der Längsrichtung des Falt- 
werkes werden vernachlässigt, ebenso die Drillungsmomente. Die 
Randscheiben 0—1 und 1’—0’ werden als dreiseitig gelagerte Platten 
in die Rechnung eingeführt. 


£ 
S $ 
Br Belastung S Momente „8 
0247t/m2 0217t/m2 Pr S 
„ UNTEN 
S o Zi 3 
1 
N 


+0093tmı[m, 


| g102t/m, 


07 o656tm/m, 
| ga4rtlm  c) 


Bild 1 


Pe 1 ei 
gezeigt; Bild 1a stellt den Schnitt durch ein n Faltw n 


dar, das in den einzelnen Feldern gleichmäßig 
Über die SEALOBEE folge die Belastung dem 


TC% = 
g=g'sing» rn 
wobei x vom Auflager an gezählt wird. Wie fr Be 
z. B. auch für q = const, vorzugehen ist, wird am Sch 
Werden nun in den Punkten 1, 2, 3 und 2’, 1’ Stützen a 


der bekannten Verfahren errechnen. Das Ergebnis ist i 
angegeben. Zu erwähnen ist nur, daß die Größe des | 
der dreiseitig gelagerten Randplatte 0—1 bei einem 
angriff M, ebenso der dadurch entstehende Auflagerdruck 


a) Zu Tafel I. Für dreiseitig ge 
Platte mit sinusförmigem Mome 
angriff an der Langseite: 


% 


s 
T =a;5pM 

M Ina 
H=0a— 


b) Zu Tafel I. Für zweiseitig 
gerte Platte mit sinusförmigem 
grechten Kraftangriff an der 


seite: 
Las 
en 8 
R in z==3 
w 
T=y,— 
$ Bild b e s 


Tafel I. Lasten längs der Spannweite sinusförmig verlaufend 


7 FR Qı 03 | 03 [71 
o | & | 0 | 0 | 0 
| j 

0,1 603,0 0,0025 0,0000084 0,0025 
0,2 149,3 0,0100 0,000133 0,0100 
0,3 69,6 0,0225 0,000648 0,0225 
0,4 40,4 0,0400 0,00209 0,0400 
0,5 26,8 0,0625 0,00505 0,0625 


der Tafel I entnommen werden kann. (Die Tafeln sind nach (€ 
mann [2] errechnet.) In Bild lc sind außerdem die Auflagerk 
und Momentenverteilung für ein gleichseitig in den Punkten ] 
1” angreifendes äußeres Moment M = 1 angegeben (Berech 
nach Valentin [2]). 

Nun ist das Faltwerk mit der Belastung nach Bild 1d (gestr 
gezeichnet) zu berechnen: Die Kantenkräfte werden zunäch 
die einzelnen Scheibenrichtungen zerlegt. (Sie werden mit deut 
Buchstaben bezeichnet.) 

Man erhält (s. Bild le): 


= cos 1 
I; n—1l= On 5 a 
sin (Pr — Pn-+1) 
- cos 
ar n+l On Pe 


sin (Pr — Pn+1) 


Da die Normalspannungen quer zu den Scheiben, also ir 
Richtung 1—2 bzw. 2—3 nicht berücksichtigt werden, könne 
Kräfte I,,n_ı und In-1,n zur Kraft J, zusammengesetzt we 


‚ere zur End u Tin zu 
: die entsprechenden Werte für den gegebenen 
ermitteln. Die Verformungen verlaufen in der 
pannweite sinusförmig, und es wird stets nur ein 
Er er Bed der RE betrachtet. Die Wahl der IS 


(3) 


"Sina, 
dm =, 10: SIN.&g 


Bild 2 


dies möglich ist, müssen die einzelnen Scheiben bestimmte 
iegungen erleiden. Wir betrachten z. B. den Weg der Scheibe 


;heibe II (von den übrigen Scheiben getrennt gedacht) unter 
irkung vernachlässigbar kleiner Kräfte von der Lage 1—2 
Lage 1’—2’ bewegen. Um sie aber von der Lage 1’—2’ nach 
" zu bringen, sind die Kräfte Pır nötig, die so groß sein müssen, 
e in der Scheibenebene die Durchbiegung 


örr = 0,10 sin 30° = 0,05 m (3b) 
rken. Weiter ist für Scheibe III in ihrer Ebene: 
örır = 0,10 - sin 10° — 0,0174 m. (3e) 


reiteren Verlauf bedeutet die Durchbiegung ö immer nur die 
» iegung in der entsprechenden Scheibenebene. 


erformung 2 entsteht dadurch, daß sich der Punkt 2 recht- 
zu 2—3 um 0,1 m bewegt. Aus den Bedingungen, daß die 
St len den einzelnen Scheiben und die Tangente im 
<t 3 erhalten bleiben und der Punkt 3 festgehalten ist, ergeben 
die in Bild 3 angegebenen Verschiebungsgrößen. Man erhält also 


E% 100 | 


u = 

EI. 0,10-. 8 cos 30° — 0,10 - sin 20° - sin 30° — 

4 2 SI 

10: cos 20° cos 30° = — 0,130 — 0,0171 — 0,0815 — 
= — (0,2286, \ (4) 
E10. sin 20° = — 0,0342, 

— 0, 


e: 10 - cos 20° - sin 30° — 0,0342 : cos 30° + 


+2,80 - v 0367 : sin 30° = 0,0925. 


3 
2» 
‚rformung 3 ist dadurch gekennzeichnet, daß sich der Punkt 1 
winklig zu 1-2 um den Betrag (0,1 -+ x) verschiebt, wobei 
die Größe x aus der Bedingung bestimmt, daß bei den fest- 
tenen Punkten 2 und 3 und gleichbleibender Tangente in 3 
Xnoten 2 um den Winkel 7, verdreht wird und keine Winkel- 
rungen im Faltwerk eintreten, 


folgt aus Bild 4: 
dr = — 0,2015, da = du 0, Ti = 0,0357, (5) 
7 = 0,0476, 60 = + 0,1167, 7,’ = 0,107. 
en Fe äerien drei Verformungen sind nunmehr die äußeren 
'n und inneren Spannungen zu bestimmen. Wenn eine Scheibe 
Jurchbiegung ö erleidet, dann gilt bei dem angenommenen 
förmigen Verlauf der äußeren Kräfte: 


Mit E = 2900000 t/m® und L= 20m folgt: : 


hre Dicke nach der Voraussetzung sehr klein ist, kann sich 


D=110-8-.J. A 


Um die Spannungen in der Längsrichtung BER: 
ist folgende Überlegung notwendig: N ee di 


ER. In been Falle an en ice 
sprechend den Voraussetzungen ee kann mit: = 


Ss 


SE 
Das Moment bei gegebener er folgt dabei aus 
re M£: ’ 
STSE] mit $ 
n2 


M= (£ en) 6J und ae 


n2\ s 
= (ea)y 2. 


Für die weitere Auswertung ist es praktischer, den doppelten Ber 


trag zu bestimmen. Mit 


En — 71600 ist 


20=1600.ö°s, 


s bedeutet die Seitenlängen 0—1, 1—2 usw. 


Verformung2 Were M| 


Era 
x 312 T% vi‘ 
0,10 
SI 
Ol ) 
In > 


"sin (X —&s) 


3T 
os =—|sı 3) - 605%, — 0,10 sin (x — 5) sin, 
— 0,10 - cos (x, — &,) : cos %. 


37T 
d6 = + 0.10 cos (X, — &,) : sin x; — ÖIT' cos, + (a 5 -sina. 


4 ? 3EJ 12EJ 

nn = % [Aus der Bedingung: M = 2 H= Er : a) 
4 

0,10 

ör = — (0,10 + x) cosa, 


ÖM - OIm= 1) 
Oö = (0,10 + x) - sina, 
3 


Me. — 
Tı = n1+r7>T73 
2 


ET Spannungs- 
Neigungs - 
I an a TE, linie 


INN. 


1t/m? 
d) 
gestellt. Es ergeben sich hier an den Kanten Spannungssprünge, die 
jedoch unmöglich sind, weil sie bedeuten würden, daß hier Fasern 


_ verschiedener Dehnung nebeneinander liegen. Um diese Dehnungs- 
_ unterschiede auszuschalten, ist es nötig, Längskräfte bestimmter 
Größe in den einzelnen Scheiben wirkend anzunehmen. Diese Längs- 


Die ee, 


risch für die in Bild 3a er 1% 


ermittelt: 


0,0 
Falll: Z=1,20- 0,18+ 1,40 an 


Fall2: D)=-—- :1,20- N a 


ru 
Fall 3: D, = 


1 
Fall 4: D)—— : 0,486: — 95 = 


Man erhält daher ee 5b und e): 
0,664 0, — 0,556 (207) + 0,336 (2011) + 0,112 ed 
: 0, — 0,837 (207) + 0,506 (2 - 011) + 0,169 (2oııı). 


Auf Grund obiger Ausführungen erhält man numerisch 
einzelnen Verformungen 1 bis 3 mit den Werten 


1 
— — 0,18 - 1,203 = 0,0260 m#, 


“ kräfte können in die einzelnen Scheiben aber nur durch Scherkräfte T, Jı 12 
die in den Kanten angreifen, eingeleitet werden (wie bei einem ver- a . 
dübelten Träger). Sie bedingen ihrerseits wieder bestimmte Durch- Jı = Jım = 75 0,08 - 2,80? = 0,1465 mi, 
biegungen. Diese würden verhindern, daß die Scheiben 1 bis 3 an- & gr 
einandergelegt werden können. Es ist daher nötig, diese Durch- ie Kräfte Pı..ın 
biegung durch äußere Kräfte auszuschalten. Bei sinusförmiger Be- Für Verformung 1: 
lastung folgen die Scherkräfte dem Gesetz aus (da) 
Er Pr — 1760 - 0,10 - 0,0260 = 4,57 t/m, 
I=i60s 5; Pır = 1760 - 0,050 - 0,1465 — 12,9 t/m, 
sE . . = 
woraus sich in der Mitte der Spannweite die Gesamtkraft De Pırn’ = 1760 - 0,0174 - 0,1465 = 4,5 t/m. 
N 20, = 71600 - 0,100 -1,20 — 8600 t/m?, 
Bar 2 0, — 71600 - 0,050 - 2,80 = 10050 t/m?, 
er 0 20, = 71600 - 0,0174 - 2,80 = 3480 t/m?. 
n halt aus (9) 
Dr esserhält man R 0, = 0,837 : 8600 + 0,506 - 10050 + 0,169 - 3480 
s s IC% s 2in.nx s x = + 12875 t/m? 
M,.=z tdı= > cs dı= u sin 7 =„Teing und daher 
% or = 12875 — 8600 = + 4275 t/m?, 
BR Eu = + 4275 — 10050 = — 5775 t/m? 2 
Bei einer sinusförmigen lotrechten Belastung P = © sin es hin- nn az z BEL RT De on KEN 
gegen ergibt sich das Moment mit Aus dieser Spannungsverteilung folgen die Werte der Scherkräi 
MP. in 2 2 D) 
HA . - sin — esam 
; m e 8 le. 9255 6572 320t/r 
Wenn also £ a: = 3775 2814 Tor2t) 
= s n2 S + 
D-Ti— 5)\= 0.012347: s (8) m | 
ee 1 & S 732t/m 
gesetzt wird, dann hat ein so belasteter Träger (siehe Bild 6a) keinerlei Sg | 
Momente und daher auch keine Durchbiegung; der Träger erhält iR 
a) lediglich Längsbean- 12.875 t/m? 19878t/m?  14486t/m2 404 6t/m2 
t 2  spruchung. Ebenso er- a) b) c) a) 
% hält man bei Scher- Bild 7 
: Ss kräften an der Ober- mit (Bild 7a): 
E | INın und Unterseite des Trä- 12875 + 4275 
| h gers (s. Bild 6f) I= 3 -1,20- 0.18] =;1852201 
Be L — T = 0,01234 4275 — 5775 
2 (To Ta ee T,—1852,2 + 5 - 2,80 - 0,08 — 1684 H 
'>) 
— Auf diese Weise ist es _— Probe: T, — — 3775 — 9255 
n * also möglich, die erfor- we Dr 2 a 
) \G derlichen Längskräfte in aus (8) bzw. (8a) 
— die einzelnen Scheiben AS, 
ers l RR einzuleiten. Sie haben 21 e, IE 18 10 = 27,4 t/m 
en >0N Ef S aber keinen Einfluß auf Du — 0,01234 S (1852,2 — 1684) s 2,80 = 122,2 t/m 
IL die Durchbiegung und Pırı” = 0,01234 : 1684 - 2,80 = 58,2 t/m 
ee aufdiedamitzusammen- 


En-7"tofn-7) 608 — 


Bild 6 % hängende Neigung der 


Es sind damit die gesamten äußeren Kräfte für Verformu 
gegeben mit (s. Bild 2) 


- 0,2286 - 0,0260 = — 10,45 t/m, 
- 0,0342 - 0,1465 = — 8,8 t/m, 


= 0. 
= — 71600 - 0,2286 - 1,20 = — 19600 t/m?, 
= — 71600 - 0,0342 - 2,80 = — 6850 t/m?, 
= 0. 
= — 0,837 : 19600 — 0,506 - 6850 — — 19878 t/m2, 
or = — 19878 + 19600 = — 278 t/m2, 
or = — 278 + 6850 —= + 6572 t/m2, 
O1 = 0. 
Scherkräfte hieraus sind: 
E; 19878 + 278 
T,=— MR - 1,20 - 0,18 = — 2177t/m, 
278 — 6572 
ET, -- 21m) - 2,80 : 0,08 = — 1472 t/m, 
Probe: T,=— 1472 + 6572 : 2,80 - 0,08 — 0. 
ch (8) und (8a) 
Br” =—0,01234 2177: 1,20 = — 32,2t/m, 
Fe BD” = — 0,01234 - (2177 + 1472) 2,80 = — 126,Lt/m, 
e Pr” = — 0,01234 - 1472 - 2,80 = — 50,9t/m. 


rt eten aber noch weitere äußere Kräfte durch die Wirkung 
M [omentes M im Punkt 3 auf (Bild 3). 
z3 BJ 1 


it M = und J=-- : 1,0: 0,08° = 0,0000426 
ss ie 35 12 
Be: und dem errechneten Wert 7 = 0,0357 
g nn 0,0347 : 3 - 2900000 - 0,0000426 

Ist M = —— — 4,72 tm/m, 
Fa 2,80 . 
aus sich ergibt: 
Si a, asS__’ 4,72 
u | Pınr = — Pır = 2,157 1.7 l.tım. 


Vährend bei der Verformung 1 die Randplatte 0—1 nur eine 
echte Verschiebung auszuführen hatte, muß hier die Randplatte 
;ohl eine waagerechte Verschiebung 6ö,, als auch eine Verdrehung 
chführen, wozu äußere Kräfte erforderlich sind. Die zur waag- 
hten Verschiebung ö,, — 0,0925 notwendige Kraft ergibt sich 
vr 0,18? 
h Tafel I mit go, = 0,0001 zu H,’ = 0,00010 : 2900000 - Es) 
0925 = + 0,094 t/m. Gleichzeitig entsteht bei dieser Verschie- 
ıg auch eine Verdrehung in Punkt 1 von der Größe nach Tafel I: 
— 0,0088) 
0,0925 


7 me 10 0,0088 — 0,0068. 


Fr 


Im nun bei der Randplatte den Winkel 


/ 


3 3 
Ei ei TH Fe 0,0357 + 0,00069 = 0,0542 
erzeugen, müßte im Punkt 1 ein Moment wirken nach Tafel I 
der Größe: 
2 di? 00000 - 0,183 
wer E d, _ 90542 29 00 Een, 

Or 5 174 1,20 
Tachdem jetzt längs der Kante 1 die zwei Scheiben I und II so 
inanderliegen, daß weder ein Klaffen noch eine Winkeländerung 
enüber dem ursprünglichen Tragwerk vorhanden ist, können wir 
_ diese beiden Scheiben wieder miteinander starr verbunden 
ken. Damit erhalten wir aber ein Faltwerk mit einem im Punkt 1 
reifenden äußeren Moment. Um dieses auszuschalten, lassen 
ein gleich großes Gegenmoment wirken. Die dadurch entstehende 
nentenverteilung samt den Stützkräften erhält man aus Bild lc 


—— > ‚3. = 

7 = —0,347 4,35 = 

Pr” =. + 0,449 . 4,35 = + 1; - 

Pıır = — 0,102 4,35 = — 0,AAt/m; 

2,86 

1,20 

Die Zusatzkräfte betragen daher: ü 

P=—1,51 t/m; Pı=—171+ 1,95 —.0% ) 

Pırı = 1,71 — 0,44 = + 1,27 t/m; 

H, = + 0,094 + 0,021 = 0,11 t/m. 

In die einzelnen Scheibenrichtungen zerlegt, erhält man: 
Bı”’=—15Tt/im, Pır”= +0,79 1m, 

Pur” = + 6,74 t/m. ; 


Die Gesamtkräfte der Verformung 2 betragen also: 


Hi 00088 ee 


Pı = —10,45— 32,2 —157=— 42m, 
Pı = — 88 —126,16.0,79= 134,1 Um, 
Pum= 0 7°— 509+6,74=— 44,2tm. © 


Man erkennt aus dieser Zusammenstellung, daß die Zusatzkräfte Bi: 


und jene aus 7y, entstehenden praktisch vernachlässigbar sind, 
weswegen sie im folgenden nicht in Rechnung gestellt werden. 


[2 


Für Verformung 3 
Man erhält entsprechend den Ausführungen bei Verformung 2: 
Nach GI. (5), (6a), (7a), (9), (8) und (8a) 
Pr = — 1760 » 0,2015 - 0,0260 — — 9,22 t/m, 
Pır= Pur=0; 


2017 = — 71600 - 0,2015 - 1,20 = — 17300 t/m?, 
20un= 20m = 0; 

o=— 0,837 17300 = — 14486 t/m2, 

= — 14486417300 =+ 238l14t/m=o,=o,. 


Die Scherkräfte sind (s. Bild 7c): 


14486 — 2814 
T,=—— 7 — 1,20. 0,18 = — 1261 dm; 
T,=— 1261 + 2814 - 2,80 - 0,08 =— 631 t/m; 
Probe: T,= — 631 + 2814 : 2,80 : 0,08 = 0. 
91” = —0,01234 : 1261: 1,20 = 18.7008 
Pur” = — 0,01234 - (1261 + 631) - 2,80 = — 65,4 t/m, 
Pr” = — 0,01234 - 631 - 2,80 — — 21,8 t/m. 


Dazu kommen noch die Zusatzkräfte durch die Momente 
(s. Bild 4): 


4 
Aus = — 7 = 0,0476 folgt 


3 
M 3E.J 3 - 2900000 - 0,0000426 - 0,0476 es 
= ar men 
und 
Pr = 2,60 
I A Fr ‚60 t/m, 
Pır' 2,60 en 2,60 + 3,42 6,02 
N D) r% 2,757 — m | ’ SH E) t/m, 
Pırm = — 3,42 t/m. 


Infolge der Verdrehung der Randplatte um den Winkel 
3 3 
ern-+t Sr 0,0357 + gr 0,0476 = 0,1071 


erhält man die Zusatzkräfte aus jenen der Verformung 2 durch Ver- 


elle 
vielfachen mit 0.05% — 1.98% 
M, = — 1,98 - 2,86 = — 5,66 tm/m, 
M,= + 1,98 - 0,82 = + 1,63 tm/m, 
M,= 1,98 - 0,41 = — 0,81 tm/m; 
Pi = 1,98. 1,5= —-239 tm, 


Pı” =+1,98- 1,95 = + 3,86 t/m, 


® 


h 


a, 


+ 6,02 + 3,86 — + 9,88 t/m, 
— 3,42 — 0,87 = — 4,29 t/m, 


f — a1, 0,04 t/m. 
)ies e Kräfte, in die einzelnen Scheibenrichtungen zerlegt, ergeben: 
a 


£ Pr” = + 28,44 t/m, 

2 x 2 Dur” — — 49,8 t/m. 

Die Gesamtkräfte der Verformung 3 sind also: 
I. — 921871 56L=—33, 5m, 
Dr 00541984437, 0a 
Bın= 0 —21,8—-498 = — 71,6t/m. 


Um den verlangten Lastfall in Bild Id zu erhalten, hat man die 
_ Verformung 1 mit x, die Verformung 2 mit y, die Verformung 3 


_ mit zu vervielfachen und zu überlagern. Man erhält für die un- 


bekannten x, y und z als Bedingungsgleichen: 


32,0-.5— 442-y— 335-2 0,833, 
135,1: 2— 134,1: y—37,0:2— 1,88, 
62,1-x— 44,2. y— 71,62 = 0,04 


und daraus: 


x = — 0,0216, y = — 0,03664, z= + 0,00315. 
Damit erhält man die Spannungen und die Momente mit: 


0 = —0,0216 - 12875 + 0,03664 - 19878 — 0,00315 - 14486 
— — 278,1-+ 728.3 — 45.6 = + 404.6 t/m?, 


Die Berechnung der trägerlosen, geraden Podesttreppe 
Von Ing. Georg Freihart, München 


DK 624.026.2: 624.04 Treppen: Statik : 


Über die Berechnung dieser Treppen bestehen noch verschiedene 
Auffassungen. Hier soll gezeigt werden, wie sich in einfacher Rech- 
nung geringere Abmessungen für die Treppenläufe ergeben, wenn 
bei deren Einspannung in der Podestplatte der Torsionswiderstand 
des Podestes beachtet wird. 

Bei geraden Podesttreppen binden häufig nach Bild la nur die 
Podeste beiderseitig in die Treppenhauswände ein; die Läufe dagegen 


M 
EN 


DS 


fodestauflager 


Hu 


Me 7 Agelayz = 
a) u 


Bild 1 


spannen sich frei von Podest zu Podest (Bild le) ohne Auflagerung 
auf der Mauer, was für die Ausführung vorteilhaft ist. In diesem 
Fall wird die Podestplatte neben ihrer Durchbiegung durch die 
einseitig an ihrem Rand angreifende Last der Läufe noch ver- 
drillt. Die Verdrillung wächst vom Podestauflager, wo sie Null ist, 
nach Podestmitte an. Der Verdrillung der Podestplatte entspricht 
die Endverdrehung der mit ihr biegesteif verbundenen Läufe. Die 
Läufe sind also bei ‚a‘ voll eingespannt, in Richtung auf „,i‘“ wird 
die Einspannung geringer. Der Verdrehungswiderstand der Podeste 
ist in den meisten Fällen so groß, daß sich bei seiner Berücksichtigung 
sehr schlanke Treppenläufe erzielen lassen. ohne deren Sicherheit. 


M, = — 0,041 + 0,03664 - 2 3003 
M, = — 0,150 — 0,03664- 0,82 + 0,00 
= — 0,155 tm/m, ö \ j 
M, = — 0,130 — 0,03664 » (— 0,41 + 4,72) + 
x [0,81 3 = — 0,300 tm/m. ® 
Das endgültige Ergebnis ist in Bild 7d dargestellt. 
Das hier für sinusförmig-symmetrische Belastung 
fahren läßt sich ebenso bei sinngemäßer Wahl der V 
antimetrisch-sinusförmige Belastung verwenden. 2 
Bei Gleichlast über die ganze Spannweite kommt man ve 
mäßig rasch zum Ziel, wenn man die Gleichungen (6), 
sprechend der Durchbiegung bei Gleichlast abändert, d 
kräfte infolge Momentenwirkung aber erst zum Schluß der Rech: 
durch Gegenkräfte ausschaltet. Mit dieser Art der Beı echı 
bietet es auch keine Schwierigkeit, die Wirkung von Einzelkı 
zu erfassen. ; n 
Zum Schluß sei noch hingewiesen, daß dieses Verfahren 
Berechnung von Schalendächern geeignet ist, wenn man die, 
Faltwerke ersetzt, wobei ein für die Praxis hinreichend ge! 
Ergebnis erzielt wird. } 3 


» 


Schrifttum: En. 
[I] Girkmann, Flächentragwerke, Wien 1954, Springer-Verlag. 
[2] Valentin, Diagramme, Einflußlinien und Momente für 


Rahmen, Wien 1950, Springer-Verlag. Fi. 


zu beeinträchtigen. In nachstehenden Rechnungsgängen wird 
anschaulich dargestellt. : x 


1. Betrachtung als Träger mit symmetrischer, torsions- 

elastischer Einspannung 

Betrachtet man Podeste und Läufe als in ihren Achsen zus 
gefaßte Träger, so ergibt sich das in Bild 2 skiz- 
zierte System, das in den Auflagerpunkten „A“ 
torsionsfest eingespannt ist. 

Nach dem ö-Verfahren des Verfassers [I, 2] ist 
das Einspannmoment der Läufe bei Vollast: 


Podestas 


Br 2 
B=— 3,7: 
Für vorliegende Aufgabe wird: A’ 


Bild 2 


ö6=2+30:w-.b. 
Hierbei ist (allgemein und nach Bach): 

1 1 bp? + d? 
ee ee ir Er 
a 
je Längen- und Momenteneinheit, 


der Torsionsdrehwinkel des Pode 


BJ 
Vet Steifigkeit des Laufes (s. Bild lc). 


Daß J im Bereich des Podestes größer ist als im Laufber: 
kann vernachlässigt werden. Bei Berücksichtigung des untersch 
lichen J würde sich die Einspannung noch geringfügig erhi 

A 


: zl 
(hierfür würde sich ergeben: ö6 — JB +39 :w-b). 


Für E und G ist nachstehend nur ihr Verhältnis, und zwar, 


en = 
meist üblich, re 2 in der Rechnung eingeführt!). 


?) Mit der Poissonzahl m — 6 nach DIN 1075 Abschn. 3.3 würde sich 2 = 2,32 erg 


5 te Lauflänge bis zu den Ehren (s. Bild 1c), 
astungsglied für die Laufbelastung (s. Bild lb). 


e CR RERN des Bildes 1 ergibt sich dann: 
2,02+15,02 17,0 - 1,53 


201508 12.0 2 10-22. 


0 b2213.3,6 


ax’ 


1298 


inneren Podestrand 


gl 


5,15 —0,19=-— 55: 


P 0,75 


nr. 


etrachtung als Platte mit symmetrischer, torsionselastischer 
pannung 
man den Momentenverlauf zwischen dem äußeren Rand 
und dem inneren Randstreifen i— i näher verfolgen, so sind 
äufe nicht als Träger, sondern als in die Podeste elastisch 
spannte Platten zu betrachten. Dieses empfiehlt sich bei Läufen, 
ehr breit, aber kurz gespannt sind. 


r - den äußeren Randstreifen a — a des Laufes wird wegen der 
am inneren Podestrand vorhandenen vollen Einspannung: 


e ige 
Ei Zinspannmoment M’g, = — — = —1,62:q 
BB q-12 
de das Feldmoment Mmaxa = ee 0,81-gq; 


en d—0 wird ö, = 2. 
m inneren Rand i—i des Laufes wird bei genauer Berück- 
g der Torsionssteifigkeit des Er 


6:—= 3: Cof (Y2w . 


ei mit den Abmessungen des Bildes { 
5. 307.060. 1.2.24; 


m. Bar. F 
rmit erhält man die Einspannmomente in Podestachse 


5 M = er ageg 
3 aa 75, © 1) 
Er inneren Podestrand 
er 
ea 2 0,75-5,15-.g= — 0,76- al=— ra 


eößte Feldmoment ist 


Em; 1.500 ee 
£ ST D g4— rl, >> I): 


. b 
ür die Laufachse [ao in 3) ergibt sich: 


3-Cof (Y2w 9b 
ee NEN 
So (y2w9-,) 
Bars, 
Olsen 
2 gl? 
Mrz --;5[- Dee ı: 
L2 


\S Moment re 
I Vferonkalender Et 
= 7955/17, Seite 187 


Vbdestoreite 


oment noch Betonkalenoer 1955/17 


re =50m 
noch Betonkalender 1955/17 
Bild 3 
Dort wird für eine Stützweite g=lh, + Eur 5,40 m mit einem 


il 
Feldmoment M = TE 5,402 - q = 3,65 : q gerechnet; das ist mehr als 


das Doppelte des oben errechneten Moments. 
.B 


Früher war im Betonkalender dagegen mit M = Tr ein Wert 


für das größte Feldmoment der Treppenläufe angegeben, der dem 
hier vorgeschlagenen ziemlich nahe kommt. Er ist allerdings etwas 
größer als der hier ermittelte, da dort der Einfachheit halber auf 
genauere Ermittlung der Steifigkeitsverhältnisse von Lauf und Po- 
dest verzichtet wird. Desgleichen wird dort der Torsionswiderstand 
des Podestes gleich Null gesetzt und nur der Durchbiegungsunter- 
schied zwischen äußerer und innerer Podestkante in Rechnung 


gestellt. 
Statt dessen habe ich für die Laufachse den Wert: 
Mg = ge errechnet (Index „‚P“ bezieht sich auf 
N I,° 
12 + 3 F, ; bp3 “T 
Podest). 


Bild 3 zeigt, daß auf eine Einspannbewehrung der Läufe am 
Podestanschluß ebensowenig verzichtet werden kann wie auf die 
Torsionsbewehrung der Podeste. 

Auch die oben angestellten torsionselastischen Betrachtungen 
können nur eine Annäherung an die tatsächlichen Verhältnisse sein. 
Nur eine spannungsoptische Untersuchung wird Aufschluß über den 
wirklichen Momentenverlauf geben. 


Schrifttum: 


11] Bauplanung und Bautechnik 1948, Heft 4, S. 119 ff. 
2] Vgl. auch B. u. St. 1952, S. 275: 


”- 
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Verschiedenes 


Persönliches 


Dr.-Ing. E.h. Fritz Polensky 80 Jahre 


Am 1. Januar 1956 begeht der Seniorchef der Bauunternehmung 
Polensky & Zöllner, Regierungsbaumeister a. D. Dr.-Ing. E.h. Fritz 
Polensky in Nohn (Eifel) seinen 80. Geburtstag. Er ist der letzte über- 
lebende der drei Söhne des Gründers der Firma Polensky & Zöllner 
und seit 1912 in dieser Firma tätig, mit deren Gedeihen er von 
frühester Jugend an verwachsen ist. 

Fritz Polensky ist in Driesen, am Ostrand der Provinz Branden- 
burg, geboren. Nach dem Studium des Bauingenieurwesens in Darm- 
stadt stand er zunächst einige Jahre in den Provinzen Pommern und 


Sachsen im Dienste der Preußisch-Hessischen Eisenbahn-Verwaltung. 
Seine Tätigkeit in der Firma begann er in Schlesien, wo unter seiner 
zielbewußten Leitung damals vor allem Erd- und Kunstbauten für 
Eisenbahnen durchgeführt wurden. Auch in den folgenden Kriegs- 
jahren lag sein Arbeitsfeld noch im Osten. Seit 1919 ist Köln und 
Westdeutschland Sitz und Hauptwirkungsbereich Fritz Polenskys. 
Jahrzehnte war er geschäftsführender Gesellschafter seiner Firma, 
die sich in dieser Zeit in steigendem Maße auch dem Beton- und 
Stahlbetonbau zugewandt hat. 

Die Technische Hochschule Darmstadt verlieh bereits 1928 Fritz 
Polensky in Anerkennung seiner technischen Leistungen die Würde 
eines Doktoringenieurs ehrenhalber. Aus seiner vielseitigen ehren- 
amtlichen Tätigkeit sei hervorgehoben, . daß er 17 Jahre lang Vor- 
sitzender der Kölner Bezirksgruppe des Reichsverbandes des Deut- 
schen Tiefbaugewerbes bzw. der Wirtschaftsgruppe Bauindustrie war. 

Durch seinen vornehmen Charakter, sein liebenswürdiges und 
frohes Wesen sowie seine Hilfsbereitschaft und seinen offenen Sinn 
für das Allgemeinwohl des Berufes hat Dr. Fritz Polensky viele 
Freunde und Verehrer gewonnen. Sie alle gedenken seiner an sei- 
nem Geburtstag in Liebe und Verbundenheit und wünschen ihm das 
Beste für seinen weiteren Lebensabend. 

Werner-Ehrenfeucht 


Regierungsbaumeister a.D. Erich Bornemann 60 Jahre 


Regierungsbaumeister a. D. Erich Bornemann, Haupt- 
schriftleiter unserer Zeitschrift, vollendet am 1. Januar 1956 sein 
60. Lebensjahr. 

Der Fachwelt des In- und Auslandes ist Bornemann seit Jahren 
als geschäftsführendes Vorstandsmitglied des Deutschen Beton- 
Vereins, dem er bereits mehr als 25 Jahre angehört, ein Begriff. 
Aus diesem Anlaß brachten wir im Dezember 1952 eine eingehende 
Würdigung. 

Als unbestechlich sachlicher, scharfsinniger Fachmann, die eigene 
Person stets bescheiden zurückstellend, hat er sich unermüdlich für 
die Nutzung wissenschaftlicher Erkenntnisse in der Praxis und ihre 
Festlegung in Richtlinien eingesetzt. Seit sechs Jahren als Haupt- 
schriftleiter unserer Zeitschrift wirkend, hat Bornemann es sich zudem 


Persönliches 


BETON- UND STAHLBETC 
50. Jahrgang Heft 12 Dezem 


besonders angelegen sein lassen, dem Fortschritt in Theorie 
Praxis des Beton- und Stahlbetonbaues zu dienen. 

Wir wünschen Herrn Bornemann noch viele Jahre ges 
Schaffensfreude in seinem großen Arbeitsbereiche. Verl 


Professor Dr.-Ing. habil. Kammiüiller 70 Jahre alt 


Karl Kammiüller, Karlsruhe, sein 70. Lebensjahr. 1 
Kammüller ist zu Wollbach, Kreis Lörrach, geboren. Nach hux 
stischer Schulbildung widmete er zunächst an der Technischen ] | 
schule Danzig vier Semester dem Studium der reinen Mather 
und Physik, später ging er zum Bauingenieurwesen über. Er s 
sein Studium in Karlsruhe ab. Seine Ingenieurlaufbahn begann 
Stahlbau. Während des ersten Weltkrieges beteiligte er sick 
Frontoffizier maßgebend an der Entwicklung des Schallmeßwe 
Die theoretischen Erkennt- j Ei 
nisse auf diesem Gebiet legte 
er in seiner Dissertation nie- 
der, auf Grund deren er im 
Jahre 1919 an der Technischen 
Hochschule Hannover promo- 
vierte. Dort war er auch als 
Assistent für technische Me- 
chanik tätig. Im Jahre 1921 
wurde er Assistent bei Pro- 
fessor Probst im neugegrün- 
deten Betoninstitut der Tech- 
nischen Hochschule Karls- 
ruhe. In den folgenden Jah- 
ren hat sich Kammüller auf 
dem Gebiet des Talsperren- 
baus hervorgetan, er kon- 
struierte und berechnete als 
Oberingenieur im Ing.-Büro 
Maier die erste aufgelöste 
Stahlbetonsperre Deutsch- 
lands — die Vöhrenbac- 
sperre. Im Jahre 1927 habi- 
litierte er sich an der Tech- 
nischen Hochschule Karls- 
ruhe mit seiner Arbeit „Die Theorie der Gewichtsstaumauern u 
Rücksicht auf die neueren Ergebnisse der Festigkeitslehre“. 

Kammiüllers erfolgreiche Betätigung bei den badischen Groß-' 
serkraftanlagen, der Entwurf und die Berechnung der Schwar 
bachsperre, seine Mitwirkung beim Ausbau des Schluchseewe 
als Mitarbeiter der Elektrizitäts-A.G. Lahmeyer in Frankfurt 
die Bedeutung seiner wissenschaftlichen Beiträge in den Fach 
schriften waren entscheidend für seine Berufung auf den im J 
1934 freigewordenen Lehrstuhl für Beton- und Stahlbetonbau 
Technischen Hochschule Fridericiana. 

Von 1939 bis 1941 war Professor Kammüller zum Heereswa 
amt einberufen. Hier setzte er seine Arbeiten auf dem Gebiete 
Schallortung fort und entwickelte das sogenannte „Geschoßk 
verfahren“, das später eingeführt wurde. 

Unter Kammüllers Leitung wurde das Betoninstitut der 1 
nischen Hochschule Karlsruhe fortlaufend ausgebaut: 

In der betontechnologischen Abteilung wurden umfangr 
Untersuchungen über Magnesitbeton durchgeführt. Sie mußten 
während des Krieges wegen Rohstoffmangel abgebrochen weı 
An ihre Stelle sind zahlreiche Versuche über Dampfhärtung getr. 
die zur Entwicklung von Hartbeton führten, mit dem eine D: 
festigkeit von 2500 kg/cm? und eine Biegezugfestigkeit bis 300 kg 
erreicht worden sind. | 

In der bauchemischen Abteilung waren jahrelang Versuche 
die Beständigkeit von Zementen und Beton in angreifenden 
sern bemerkenswert. Mit mehr als 1000 Versuchskörpern st 
derartige Versuche in Deutschland wohl an erster Stelle. 

In der bauphysikalischen Abteilung zielen vielseitige Arb 
darauf ab, neue physikalische Hilfsmittel der Betonmeßte: 
dienstbar zu machen. Erwähnenswert sind Entwicklungsarbeite 
Druckmeßdosen unter Verwendung von Ultra-Schall und Gaı 
Strahlung zur zerstörungsfreien Messung des E-Moduls, der B 
festigkeit sowie von Materialfehlern und Rissen. 

Mit seinen konstruktiven Ingenieurleistungen hat Kammüller ı 
wesentlichen Beitrag zum Wiederaufbau in Baden geliefert. 
über wird an anderer Stelle berichtet werden. 

Seit einigen Jahren veröffentlicht er unter dem Titel „Theori 


ons“ eine Reihe wertvoller Abhandlungen, die bereits in 
den erschienen sind. .. 
Er augen Erfindungen sind in mehr als 20 Patentschriften 
elegt. 
er bemerkenswerten ethisch-philosophischen Schrift „Natur 
Geist“ vermag der Leser die überragenden menschlichen Züge 
bilars in ihrer Weite und Tiefe zu erkennen. 
ssor Kammüller ist ein echtes Kind seiner alemannischen 
. Seine ungewöhnliche geistige Anziehungskraft, gepaart mit 
Güte, großer Hilfsbereitschaft und wahrer Menschenfreundlich- 
{verschaffen ihm sowohl im Kreise seiner Kollegen als auch sei- 
Mitarbeiter und Studenten größte Beliebtheit. 
ir Vollendung seines 70. Lebensjahres widmet ihm die Abteilung 
Pauingenieurwesen an der Technischen Hochschule Karlsruhe als 
rift dasHeft2 der Abhandlungen „AusLehre und Forschung“, 
e Fachwelt sowie seine Freunde bringen ihm die herzlichsten 
wünsche dar. Dimitrov 


= Hochschulnachrichten 


Jahr-F eier der Technischen Hochschule Hannover 


'e Technische Hochschule Hannover bittet alle diejenigen, die an 
1: 3-Jahr-Feier vom 28. Juni bis 1. Juli 1956 teilnehmen wollen, 
Anschrift der Hochschule mitzuteilen. 


Bücherschau 


} Jahrbuch des Bauwesens 1955. 248 Seiten, 140 Abbildungen, 
5 Tafeln, Darmstadt-Berlin 1955, Otto Elsner Verlagsgesell- 
ischaft. Broschiert 12,— DM. 


| 

hs Jahrbuch des Bauwesens, herausgegeben für den Deutschen 
fitekten- und Ingenieur-Verband (DAI) und .die Rationali- 
ngsgemeinschaft Bauwesen im RKW von Eitelfritz Kühne, liegt 
ler dritten Nachkriegsausgabe vor. Seiner Zielsetzung ent- 
thend, Forschung und Fortschritt im Bauwesen zu vermitteln, 
&t das Buch auf rd. 100 Seiten wertvolle Beiträge berufener 
ren zu Fragen der Gestaltung, Ausführung und Wirtschaftlich- 
von Hochbauten verschiedener Art. Die Themen sind: Ringen 
feine neue Baugestaltung, Deutsche Bauarbeiten im Ausland, 
je Mittel zur Rationalisierung, Gütesicherung der Baustoffe, 
l- und Wärmeschutz im Hochbau, Fußböden, Entwicklung 
Ziegelbaues seit 1945, Wandbaustoffe, modernes Bauen mit 
Praxis der Baugrunduntersuchung. Auf weiteren 60 Seiten 
n dann: Zusammenstellung aller in der Bundesrepublik zur Zeit 
nden Zulassungsbescheide für neue Baustoffe und Bauarten, 
fraphien der Hochschul-Professoren, Patentschau und Bücher- 
ı einschließlich Fachzeitschriften. i 

n umfassender Bauadressen-Almanach (60 Seiten) und viel- 
re Mitteilungen aus der Industrie beschließen das Jahrbuch, 
mit den bereits erschienenen Jahrbüchern ein brauchbares 
schlagewerk darstellt. Hesse 


echnik-Archiv, Heft 11. Reinitzhuber, F.: Das Knicken 
&erader Stäbe mit linear veränderlicher Längskraft im elastischen 
nd unelastischen Bereich. Czerny, F.: Tafeln für gleichmäßig 
ollbelastete Rechteckplatten. 87 Seiten mit 64 Bildern und 
Tafeln. Berlin 1955, Wilh. Ernst & Sohn. Geh. 14,80 DM. 
der erstgenannten, vor allem für den Stahlbau bestimmten 
it wird die Differentialgleichung des Problems nach der Energie- 
ode abgeleitet und die Herleitung von Näherungslösungen nach 
Verfahren von Galerkin gezeigt, wobei 1 bis 3 Reihenglieder 
ksichtigt werden. Die Ermittlungen gelten für Stahlstäbe mit 
antem Querschnitt im elastischen und unelastischen Bereich. 
Vergleich der errechneten Knicklasten mit den bekannten 
ngen von Karas und Willers zeigt eine befriedigende Überein- 
nung. Ferner wird festgestellt, daß die in der DIN 4114 ange- 
en Gleichungen zur Berechnung der Knicklänge des Ersatz- 
s zwar im elastischen Bereich hinreichend genaue, im un- 
schen Bereich jedoch häufig zu ungünstige Näherungswerte 
n. Es werden daher neue Näherungsformeln aufgestellt, die bei 
‚raktisch vorkommenden Lagerungsfällen auch im unelastischen 
ch zutreffendere Werte für die Knicklast ergeben. Mit diesen 
hungen ist es z. B. möglich, die Knicklast des durchlaufenden 
kgurtes einer stählernen Fachwerkstütze zu berechnen oder den 
ß des Säuleneigengewichts zu berücksichtigen. 
» Tafeln der zweiten Arbeit ermöglichen eine rasche und genaue 
»hnung der Schnittgrößen für die Mittellinien und Ränder 
der Stützkräfte gleichmäßig vollbelasteter Deckenplatten mit 
eksichtigung der Querzahl v. Es werden die schon vom Marcus- 
ihren her bekannten 6 Lagerungsarten behandelt, die für die 


praktische Berechnung durchlaufender kreuzweise bern 
platten erforderlich sind. Während früher der Einfluß der 
dehnung bei Stahlbetonplatten meist vernachlässigt wurde (v 


mit v = 1/6 zu rechnen. Die Kurventafeln für die Biegemomente 
im Plattenmittelpunkt beweisen den überraschend großen Einfluß 


der Querdehnung sehr anschaulich. In diesen Tafeln sind auch de 
Momentenwerte eingetragen, die sich aus der den Einfluß von » 


nicht beachtenden, in DIN 1045 empfohlenen Näherungsrechnung 


nach Marcus ergeben; ein Vergleich mit den genauen Werten für 


v = 1/6 zeigt nicht unbedeutende Unterschiede. Noch größere Ab- 
weichungen von den elastizitätstheoretischen Sollwerten werden in 
den Mittelpunkten der Plattenränder nachgewiesen. Mit den vor- 
liegenden Zahlen- und Kurventafeln ist daher eine schärfere Platten- 
berechnung leicht möglich. 

Die beiden den Professoren Federhofer und Girkmann gewidmeten 
Arbeiten sind eine willkommene Bereicherung des einschlägigen 
Schrifttums. Habel 


Blitzschutz. Bearbeitet und herausgegeben vom Ausschuß für Blitz- 
ableiterbau. 6. Auflage. 84 S., 15 Bilder, 18 zweifarbige Klapp- 
tafeln. Berlin 1955. Wilh. Ernst und Sohn. Geb. 7,90 DM. 


Die 6. Auflage dieses von Wissenschaft und Praxis anerkannten 
Buches ist gegenüber der erst 1951 erschienenen 5. Auflage nur wenig 
geändert worden. Sehr zu begrüßen ist, daß die Kammer der Technik 
und der Verlag Technik für die Deutsche Demokratische Republik 
auf dem Gebiete des Gebäudeblitzschutzes mitgearbeitet haben und 
auch in Zukunft weiterhin mit dem Ausschuß für Blitzableiterbau 
(Sitz Kiel) zusammenarbeiten werden. 

Im ersten Drittel des Buches werden die Gewitterbildung, die 
Folgen des Blitzschlages und die Blitzschutzmaßnahmen nach dem 
heutigen Stande von Wissenschaft und Technik in übersichtlicher 
und klarer Darstellung behandelt. Neben den kurz zusammen- 
gefaßten „Leitsätzen für Gebäudeschutzanlagen‘ bringt das Buch 
die „Technischen Grundsätze“. In 16 Paragraphen werden An- 
weisungen für den Entwurf und: die Ausführung von Blitzschutz- 
anlagen und nähere Erläuterungen für die Herstellung von Auf- 
fangeinrichtungen, Gebäudeleitungen und Erdungsanlagen gegeben. 
Außerst wertvoll ist der Bildanhang mit 21 gut ausgewählten Bei- 
spielen von Blitzschutzanlagen auf verschiedenen Bauwerken, u. a. 
Gebäuden aus Stahlbeton, Schornsteinen und Sprengstoff-Fabriken. 
Schließlich enthält das Buch die Richtlinien für den Anschluß der 
Blitzableitungen an metallene Wasser- und Gasleitungsrohre und 
ein Verzeichnis der z. Z. gültigen Normblätter für Blitzableiter- 
bauteile mit Abbildungen. Kaufmann 


Herberg, W., u. Dimitrov, N.: Festigkeitslehre II, — Formände- 
rung, Platten, Stabilität, Bruchhypothesen. 187 S., 94 Bilder. 
Sammlung Göschen, Band 1145/1145a, Berlin 1955, Verlag 
Walter de Gruyter u. Co. Geh. DM 4,80. 


In dem vorliegenden Göschenband sind, wie aus dem Untertitel 
ersichtlich, vier verschiedene Teilgebiete der Statik und Festigkeits- 
lehre zusammengefaßt. In dem einleitenden Abschnitt „Form- 
änderung‘ wird zunächst der Begriff der Formänderungsarbeit und 
seine praktische Verwendung erläutert. Daran schließt sich eine 
Darstellung der Biegungslinie des ebenen geraden Balkens, wobei 
der Einfluß der Querkräfte besonders herausgearbeitet wurde. Der 
nächste Abschnitt bringt eine Einführung in die Theorie der dünnen 
Platten. Für eine Reihe praktisch wichtiger Belastungsfälle von Kreis- 
und Rechteckplatten sind die Rechnungsergebnisse in Zahlen- und 
Kurventafeln angegeben. Recht ausführlich ist die Stabilität be- 
handelt. Neben einer allgemeinen Darstellung des Knickproblems 
mittig und außermittig belasteter Stäbe im elastischen und un- 
elastischen Bereich findet man Hinweise zur Bemessung von stäh- 
lernen und hölzernen Druckstäben sowie von Stahlbeton-Säulen. 
Daran schließen sich Knickuntersuchungen von Rahmen- und 
Bogentragwerken. Die Kippung und Beulung sind verständlicher- 
weise nur kurz gestreift. Den Abschluß bildet eine Zusammenstellung 
der verschiedenen Bruch- bzw. Fließhypothesen. 

Es ist erstaunlich, welche Fülle von Problemen auf dem verhält- 
nismäßig kleinen Raum behandelt sind. Dem Lernenden bietet das 
Bändchen eine Reihe von Anregungen, dem Praktiker gebrauchs- 
fertige Formeln und Zahlentafeln. Eine große Zahl von Literatur- 
hinweisen regt zu weiteren vertieften Studien an. Besonderer Dank 
gebührt auch dem Verlage für die Herausgabe dieses preiswerten 
Bandes. Worch 


Henn: Bauten der Industrie. 2 Bände mit zus. 538 Seiten DIN A 4 
und 2000 Zeichnungen und Fotos. Verlag Georg Callwey, Mün- 
chen. Ganzleinen DM 82,—. 

Eine neue Reihe: Handbücher zur Gestaltung von Industrie- und 

Verkehrsbauten wird mit dem soeben erschienenen zweibändigen 


geht man jetzt immer mehr dazu über, besonders im Brückenbau, hr Be 


Tr 


Werk des Ordinarius für Baukonstruktionen und Industriebau an 
der Technischen Hochschule Braunschweig eingeleitet. Damit wird 


| einem seit Jahren bestehenden Bedürfnis abgeholfen, da es wohl 
Literatur über Teilgebiete des Industriebaues gab, aber nicht eine 
Sn ‚systematisch aufgebaute Überschau. 


Der erste Band behandelt Planung, Entwurf und Konstruktion. In 
dem Kapitel Planung und Gestaltung gibt der Verfasser eine Über- 
sicht über die allgemeinen Gesichtspunkte zugleich mit einer kurzen 
historischen Entwicklung an Hand vorzüglicher Zeichnungen von 
Industrieanlagen aus der Zeit von etwa 1800 bis heute. Es folgen 

- die übergeordneten Gesichtspunkte der Planung im Rahmen der 
Landes- und Ortsplannung sowie die engeren Bedingungen aus dem 
'Produktionsumfang und Ablauf des jeweiligen Betriebs, die Kosten- 
seite sowie schließlich die baulichen Grundfragen nach der Gebäude- 
form: Geschoßbau, Hallenbau oder Flachbau und deren konstruktive 
Ausprägung in-Stahl, Stahlbeton oder Mauerwerksbau. 

In dem Kapitel: Allgemeine Entwurfs- und Konstruktionsgrund- 
lagen sind sodann die Besonderheiten des Industriebauwerks zu- 
sammengestellt: Normung, Typung, Feuerschutz, Treppen, Belich- 
tung, Beleuchtung, Aufzüge, Krananlagen, Klimaanlagen usw. 

Der wohl wichtigste Teil des ersten Bandes behandelt den Produk- 
tionsablauf in den einzelnen Gebäudetypen mit den Folgerungen auf 
deren Konstruktion und Erscheinungsform. Der Band schließt mit 
einem Sachlexikon zur Ausführung von Industriebauten, in dem sich 
auf 100 Seiten zusammengedrängt wichtige Daten und Maßskizzen 
zu konstruktiven Einzelheiten finden. 

Im zweiten Band wird hauptsächlich an Hand von Lichtbildern 
ein internationaler Querschnitt ausgeführter Industrieanlagen ge- 
boten, gegliedert nach der Zweckbestimmung der Bauwerke. Beson- 
ders zu begrüßen ist, daß den Lichtbildern Lagepläne, Grundrisse, 
Schnitte und konstruktive Einzelheiten beigegeben sind. In diesem 
Band tritt die Rolle der Gestaltung besonders hervor, die das Bau- 
werk über die Aufgabe „technisch und wirtschaftlich einwandfrei zu 
funktionieren“ hinausgeht. 

Das Bedeutsame an Henns Arbeit ist die Tatsache, daß bei der 
Fülle technischer und organisatorischer Einzelfragen der Blick auf 
den arbeitenden Menschen nicht verlorengegangen ist: „das Gesicht 
seiner Arbeitsstätte ist ein Ausdruck seiner Würde.‘ Das Werk dient 
in hervorragender Weise den Bestrebungen nach Zusammenarbeit 
von Architekt und Ingenieur und sollte deshalb auch von den Lesern 
dieser Zeitschrift, die wohl hauptsächlich Bauingenieure sind, be- 
achtet werden. Geil 


Thaulow, Sven, Sivilingenior M.N.I.F.: Betongproporsjonering, 
142 S., Gr. DIN A 4, mit vielen Abb., Taf. und mit englischer 
Zusammenfassung. Oslo, Norsk Cementforening 1955. 


Im Jahre 1953 erschien vom gleichen Verfasser das Büchlein 
„Betonkontrolle auf Baustellen‘). Mit dem neuen, zwei Jahre 
jüngeren und umfassenderen Buch berichtet Thaulow über viele 
Untersuchungen an Beton und zieht daraus die Folgerungen, z. T. 
in einem eigenen System der Darstellung von Einflußfaktoren. Be- 
sonders wertvoll wird das Buch durch Berücksichtigung aller neueren 
Erkenntnisse, z. B. Festraumrechnung, porenbildende Zusätze und 
Abhängigkeit des Wasseranspruchs vom Feinheitsmodul der Zu- 
schlagstoffe. Dabei wurde der Stoff betont für die Bedürfnisse der 
Praxis verarbeitet. Die wesentliche Grundlage hierfür bildet die 
Festraumrechnung, und auf 14 Seiten DIN A 4 werden in übersicht- 
licher Form über 1000 verschiedene Mischungen angegeben. Unter- 
teilt sind diese Tafeln nach Konsistenzstufen, Feinheitsmoduln der 
Zuschlagstoffe und Wasserzementwerten. In Abhängigkeit hiervon 
können die erforderlichen Stoffmengen an Zement, Sand, Kies, 
Wasser, Feinstsand und Luft und sogar die Stoffkosten der Mischung 
je m? Beton abgelesen werden. Auch an Hand graphischer Dar- 
stellungen wird die wirtschaftliche Auswirkung betontechnischer 
Einflüsse erläutert. Für solche umfassenden Tafeln müssen selbst- 
verständlich einige Annahmen getroffen werden; so wird z. B. vor- 
ausgesetzt, daß mit abnehmender Zementmenge innerhalb einer 
Gruppe in zunehmendem Maße Feinstsand kleiner 0,15 mm zu- 
gesetzt wird, so daß der Wasseranspruch der Mischung annähernd 
gleich. bleibt. 

Im zweiten Teil des Buches werden verschiedene bedeutsame 
Untersuchungen ausführlich beschrieben und ihre Ergebnisse er- 
läutert. In vielen Abbildungen werden die wichtigsten Einflußgrößen 
und ihre gegenseitige Abhängigkeit graphisch dargestellt. 

In den umfangreichen Schrifttumsangaben kommen deutsche 
Quellen kaum vor; um so erfreulicher die Tatsache, daß die Grund- 


1) B.u. St. 1954, Heft 10, S. 248. 
„Beton- und Stahlbetonbau‘‘, Lizenz Nr.271 Verlag von Wilhelm Ernst & Sol 

I BENTT, ‚271, erns ‚B 
Erich Bornemann, geschäftsführendes Vorstandsmitglied des Deutschen en 


Nachdruck, fotografische Vervielfältigungen, fotomechanische 


deutschen S: 
Darstellung oft a artigen Wege ki 
üblichen Verfahren chaus befruchtend sein, o 
auch in Deutschland eine entsprechende Verbreitung zu 
ist; auch ohne norwegische Sprachkenntnisse ist der In 
Betonfachmann gut verständlich. } 


wesentlich 


Mittag: Bauzahlentafeln. 384 Seiten mit 110 ganzsei i 
160 Tafeln im Text und 700 Abbildungen, Güt 
C. Bertelsmann Verlag. 16,80 DM Ganzleinen. 


In der vorliegenden Neuerscheinung sind neben einer Wie: 
der meistbenötigten technischen Baubestimmungen und 
tafeln für Mauerwerk, Stahlbeton, Stahl und Holz auch 
rungen und Berechnungsverfahren mit Beispielen dazu e 
Insofern geht der Inhalt des Buches über seinen Titel hin; 
unterscheidet sich von den Handbüchern ähnlicher Art. Die Bei 
erleichtern den mit den Berechnungsverfahren weniger vert 
Ingenieuren und Architekten die Anwendung der Tafeln bei 
rechnung einfacher Bauteile; sie sind besonders im Abschnit 
betonbau in größerer Zahl enthalten. 

In raumsparender Anordnung bringt das Buch eine F 
Berechnungsgrundlagen, die — wie der Referent im Gebrau 
stellte — ermöglichen, mit diesem Buch bei der Berechr 
einfachen Bauausführungen und deren Nachprüfung auszuk 

Für eine Neuauflage wäre erwünscht, das schnelle Auffinde® 
Gesuchten durch ein Stichwortverzeichnis zu erleichtern. 
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Berichtigungen 


Berichtigung zu Smoltczyk, Druckberechnung in einem} 
trichter. B. u. St. 1953, Heft 8, Seite 192. & 

Die Kurven in Bild 3 sind mit Rechenfehlern behaftet. Das 
ist deshalb durch das neue Bild 3 zu ersetzen ‚‚Ermittlung von 
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Ku) —— * 
Die Gleichung zu Ziffer 7 in dem Abschnitt „Bemessungsverfall 
muß richtig wie folgt lauten: i 


Pn = Ps [cos? x, + tg? (45° —o/2) sin?a,] = Bp,. 
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Dementsprechend ist Bild 7 durch das neue Bild 7 zu erser 


Berichtigung zu Fuchssteiner, Drei- und zweiseitig gel | 
Platten. B.u. St. 1955, Heft 9, S. 243. 


In Bild 6 ist die Bezeichnung der Abszisse zu ändern in I/b. 


Gleichung 18 muß lauten: 
Een 
b I | 
erf. h = 362 A . 
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